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RESUME 
Au cours des dernieres annees, la deterioration des structures en beton arme a pris une 
ampleur sans precedent, et ce, malgre le fait que leur duree de vie en service initialement 
prevue est loin d'etre atteinte. La corrosion de l'armature d'acier est un des principaux 
facteurs reduisant la duree de vie des ponts en beton arme d'acier. Par ailleurs, l'armature 
en materiaux composites de polymeres renforces de fibres (PRF) constitue une solution a 
l'armature metallique afin de pallier au probleme de la corrosion d'acier et a la 
deterioration des structures en beton arme. Aussi, les barres d'armature en materiaux 
composites de PRF possedent une resistance en traction elevee (environ 2 a 6 fois la 
limite elastique de l'acier d'armature conventionnel), ce qui leur permet de constituer un 
renforcement structural attrayant pour les structures en beton. Le comportement 
d'elements structuraux en beton arme de barres en PRF est different de ceux en beton 
arme de barres d'acier. En effet, les barres en PRF possedent un module d'elasticite 
relativement plus faible que celui de l'acier et Ont des proprietes d'adherence differentes 
de celles des barres d'acier. L'utilisation des barres d'armature en PRF pour armer les 
dalles de tabliers de ponts se concretise de plus en plus avec l'avancement des recherches 
dans ce domaine. 
La recherche entamee dans le cadre de cette these s'inscrit dans un programme de travaux 
realises au sein de la Chaire de recherche CRSNG/Industrie sur les Materiaux composites 
novateurs en PRF pour les infrastructures au departement de genie civil a l'Universite de 
Sherbrooke. Le comportement de membrures en beton arme de PRF soumis a des 
sollicitations mecaniques constitue un des principaux axes de recherche. Dans le cadre de 
cette these, une serie d'essais a ete effectuee sur huit dalles de ponts a confinement 
interne a grande echelle. Les parametres des essais comprennent: 1) l'epaisseur de la 
dalle, 2) le type et le taux d'armature transversale de 1'assemblage inferieur, 3) la 
resistance en compression du beton, et 4) le taux d'armature dans les autres directions 
(armatures transversale et longitudinale de 1'assemblage superieur et l'armature 
longitudinale de 1'assemblage inferieur). Lors des essais de chargement, les dalles ont ete 
n 
supportees par deux poutrelles metalliques espacees de 2000 mm centre a centre et 
soumises a une charge statique concentree sur une aire de contact de 600 mm x 250 mm 
afin de simuler une charge de camion (87,5 kN - CL-625) et ce conformement au code 
Canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06]. Aussi, une analyse 
numerique du comportement des dalles testees sous charges est faite a l'aide d'un logiciel 
d'elements finis ADINA version 8.2. 
Les essais ont montre que toutes les dalles testees ont rompu par poinconnement, peu 
importe le parametre etudie. Aussi, une epaisseur de dalle de 175 mm repond aux 
exigences du Canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06]. Par ailleurs, 
les resultats ont montre que la resistance en compression du beton est un parametre qui 
influe sur la deflexion, les deformations dans les barres et l'ouverture de fissures. Enfin, 
les resultats des analyses numeriques effectuees corroborent avec ceux obtenus 
experimentalement. 
Mots cles : Dalle de ponts en beton, armature de PRF, charges statiques, flexion, 
deformations, poinconnement, elements finis. 
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CHAPITRE 1 
INTRODUCTION 
1.1 Generalites 
La duree de vie de la plupart des infrastructures en beton arme comme les ponts, les 
stationnements et les constructions marines, se trouve considerablement reduite du au 
phenomene de la corrosion des armatures d'acier. Ce phenomene, qui est accentue par 
l'utilisation de sels de deglacage, la presence de cycles de gel/degel et l'augmentation du 
flux de circulation, est d'autant plus important au Canada ou les conditions climatiques 
sont rigoureuses. Au cours des dernieres annees, la deterioration des structures en beton 
arme a pris une ampleur sans precedent et ce malgre le fait que leur duree de service 
initialement prevue soit loin d'etre atteinte. A titre indicatif, le service d'entretien du 
ministere des Transports du Quebec (MTQ) reserve plus de la moitie de son budget a la 
reparation des structures en beton dont l'endommagement est cause par la corrosion des 
armatures d'acier [Masmoudi, 1995]. Selon le MTQ, la valeur a neuf des 4200 ponts dont 
il a la responsabilite est de l'ordre de sept milliards de dollars [Picard, 2003]. Au Canada, 
le cout de reparation des stationnements etages est estime a dix milliards de dollars et 
plus de 74 milliards de dollars pour toutes les infrastructures en beton. Aux Etats-Unis, le 
cout de reparation des ponts autoroutiers est estime a plus de 50 milliards de dollars et 
300 milliards de dollars pour toutes les structures en beton. Des problemes de corrosion 
excessifs existent aussi dans les pays du Golf persique a cause du climat marin et de 
l'humidite elevee [ISIS, 2003]. 
Pour remedier a ce probleme et augmenter la duree de vie des structures en beton, 
plusieurs travaux de recherche ont ete entrepris afin de proteger les armatures de la 
corrosion et par consequent diminuer le cout de maintenance. La diminution de la 
porosite du beton, la protection de l'acier par une couche d'epoxyde, l'augmentation de 
l'epaisseur de recouvrement et la prise de mesures de protection cathodique sont les 
principales solutions qui ont ete utilisees pour retarder la corrosion et l'eclatement du 
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beton [Clarke, 1993]. Cependant, aucune de ces techniques n'a apportee une solution a 
long terme alors que l'industrie de la construction est dans le besoin immediat d'un 
materiau non corrosif en remplacement de la barre conventionnelle en acier. 
Une solution ires innovatrice et efficace pour eliminer le probleme a la source consiste en 
l'utilisation de barres d'armature en materiaux composites de Polymeres Renforces de 
Fibres (PRF). De part leur composition non metallique, ils sont non corrosifs, ce qui 
constitue un atout majeur par rapport a 1'acier. En plus, elles possedent des proprietes 
physiques et mecaniques superieures a 1'acier, telle qu'une grande resistance a la traction, 
un faible poids et une neutralite electromagnetique. Ces proprietes sont avantageuses 
pour ameliorer la durabilite des dalles de ponts en beton [Labossiere 1993, Speisser 1994, 
Gangarao et al. 1995, El-Salakawy et Benmokrane 2003, El-Salakawy et al. 2004, El-
Ragaby2004]. 
Une collaboration entre la Chaire CRSNG-industrie sur les materiaux composites 
novateurs en polymeres renforces de fibres (PRF) pour les infrastructures du departement 
de genie civil de l'Universite de Sherbrooke et le ministere des Transports du Quebec a 
ete mise en place pour developper et introduire des barres d'armature en PRF dans les 
dalles de ponts en beton. Par l'entremise de cette collaboration, plusieurs dalles de ponts 
a confinement interne en PRF ont ete construites au cows des dernieres annees (pont 
Wotton 2001, pont Magog 2002, pont Morristown 2002, pont Cookshire-Eaton 2004, 
pont Val-Alain 2004, et pont de Melbourne 2005) [El-Gamal 2005]. Des donnees 
relatives a ces ponts sont illustrees dans le Tableau 1.1. 
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Tableau 1.1 Ponts en beton arme de barres en PRF 
Dalle du pont 
Pont Annee de construction Epaisseur Travee 
(mm) (m) 
Armature dans la 
direction 
transversale 
Trafic 
(vehicule Classification 
/jour) 
Wotton 
Magog 
Morristown 
Cookshire 
Val-Alain 
Melbourne 
2001 
2002 
2002 
2004 
2004 
2005 
200 
220 
230 
200 
225 
200 
2,6 
2,85 
2,36 
2,7 
3,15 
3,15 
3No.lO@90mm 
(carbone 1,50%) 
3No.l0@90mm 
(carbone 1,34%) 
No.l9@100mm 
(Verre 1,65%) 
No.l9@100mm 
(Verre 1,40%) 
No.l9@125mm 
(Verre 1,35%) 
No.l6@100mm 
(Verre 1,20%) 
<1000 
35000 
7000 
27000 
> 35000 
> 35000 
Rural 
Autoroute 
Urbain 
Urbain 
Autoroute 
Autoroute 
On peut noter au tableau 1.1 que les taux d'armature dans la direction transversale 
inferieure des trois premiers ponts (ponts Wotton, Magog et Morristown) sont 1,5% (PRF 
de carbone), 1,34% (PRF de carbone) et 1,65% (PRF de verre). Le calcul des dalles de 
ces trois ponts etait base principalement sur les resultats d'essais de flexion effectues sur 
des dalles unidirectionnelles en beton effectues par notre groupe de recherche [El-
Salakawy 2002]. Cependant, pour ce type de ponts (pont a dalle sur poutres avec un 
rapport travee/epaisseur inferieur a 15), la dalle en beton se comporte differemment. Cela 
est du a la continuite dans les deux directions et le confinement lateral des poutres du 
tablier. En plus, les deformations mesurees dans les barres en PRF sous des conditions de 
service reelles lors des essais de chargement effectues sur ces ponts etaient beaucoup 
inferieures a celles obtenues par calcul en utilisant la methode de calcul de flexion [El-
Salakawy et al. 2003]. II est actuellement etabli que ce type de pont a un comportement 
different du au developpement d'effet d'arche. L'effet d'arche est le resultat des forces de 
confinement lateral appliquees sur la dalle du pont du a sa continuite et Taction 
monolithique des poutres de support [Fang et al. 1990b, Kuang et Morely 1992, Grady et 
al. 2002]. 
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Ainsi, il a ete decide d'etudier le comportement des dalles de ponts en beton a 
confinement interne en PRFV sous charges concentrees. II s'agissait en particulier 
d'evaluer 1'influence du taux d'armature sur leur comportement en vue d'une 
optimisation. Comme resultats de recherche, le taux d'armature transversale inferieure de 
barres en PRFV dans chacun des trois derniers ponts du tableau 1.1 (Cookshire-Eaton, 
Val-Alain et Melbourne) a ete reduit a 1,4 %, 1,35 %, et 1,2 %, respectivement. 
En outre, il y a un manque quant aux modeles de calcul et de prediction lies a la capacite 
ultime des dalles de pont et les dalles bidirectionnelles en beton arme de PRF soumise a 
des charges concentrees. Les modeles des calculs actuels formules dans le CSA-A23.3 
2004, l'ACI 318-05 2005 et le BS 8110-97 1997, entre autres, sont bases sur des tests 
effectues sur des dalles en beton arme d'acier. Compte tenu de l'utilisation accrue des 
barres d'armature en PRF et dans le but d'ameliorer les connaissances dans ce domaine, 
il est necessaire d'etudier experimentalement et analytiquement le comportement de 
dalles de ponts en beton arme de PRF sous charges concentrees. 
1.2 Proprietes des materiaux composites de PRF utilises en 
construction 
1.2.1 Introduction 
Les materiaux composites sont reconnus comme etant la combinaison de deux ou 
plusieurs constituants de nature et de composition differentes, et qui, contrairement aux 
composees chimiques, possedent des zones identifiables a chacun de ces constituants. 
Pour ce qui est des materiaux composites de PRF, ils sont constitues d'un renfort fibreux 
protege et supporte par une resine appelee matrice. II y a plusieurs types de fibres et de 
matrices. Les produits en PRF different d'une facon significative dependamment des 
fibres, de la matrice et du rapport volumetrique des fibres. Les produits typiques de 
renfort de PRF sont des treillis, des barres, des tissus et des lamelles. 
Ces nouveaux materiaux montrent des proprietes tres avantageuses, telles qu'une grande 
rigidite et resistance a la traction. Dans le cas de la fibre de carbone, la resistance est de 
l'ordre de 6 a 8 fois plus grande que celle de l'acier d'armature conventionnelle. Les 
4 
materiaux composites sont tres legers, ce qui facilite beaucoup leur manutention sur les 
chantiers. lis possedent aussi une tres grande durabilite car ils ne sont pas affectes par le 
probleme de corrosion electrochimique que Ton rencontre avec l'acier. 
Le comportement mecanique des armatures en PRF differe de celui de 1'armature 
conventionnelle (armature en acier). De plus, les materiaux de FRP presentent une 
resistance a la traction elevee qui les rend appropries pour l'usage en tant que renfort 
structural [ACI 440 ; El-Badry 1996 ; Benmokrane et Rahman 1998 ; Saadatmanesh et 
Ehsani 1998]. 
L'utilisation des barres en PRF comme renfort interne est nouvellement introduite au 
genie civil, specialement dans les dalles de ponts. Plusieurs ouvrages ont ete construits en 
utilisant cette technologie au Japon, aux Etats Unis et au Canada. 
1.2.2 Le renfort fibreux 
II existe differentes sortes de renfort, et selon chaque renfort, les caracteristiques du 
materiau composite changent. D'ailleurs, il existe differents types du meme renfort. 
Dans le cas ou les fibres fournissent une fonction de renfort, le volume des fibres devrait 
etre superieur a 10 % [ACI, 1995]. Les proprietes mecaniques du produit final dependent 
de la qualite des fibres, de leur orientation, de leur forme et du rapport volumique, de 
1'adhesion et du procede de fabrication. Ce que signifie qu'un simple melange de fibres et 
de resine ne garantit pas une qualite du produit. 
Les principales fibres ayant fait l'objet d'etudes au cours des dernieres annees sont: 
- Les fibres de verre; 
- Les fibres d'aramide; 
- Les fibres de carbone; 
- Les fibres de bore et 
- Les fibres de ceramique. 
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Seulees, les fibres de verre, les fibres d'aramide et les fibres de carbone sont exploiters 
ou utilisees dans differentes constructions en genie civil. 
1.2.2.1 Fibre de verre 
La fibre de verre est la fibre la plus utilisee dans la majorite des applications. Sa large 
gamme de proprietes, son rapport resistance/ cout eleve, sa disponibilite et sa facilite de 
mise en ceuvre font d'elle la fibre la plus utilisee dans l'industrie. Generalement, les types 
de verre les plus utilises pour les renforcements en composite sont le verre E et le verre S. 
Le verre E : La lettre E designe electrique, represente environ 80 a 90% des productions 
commerciales des fibres de verre. La propriete chimique de la fibre ameliore sa resistivite 
a l'humidite et a la surface [Mallick 1988]. Elle possede une bonne resistance aux alcalis 
et aux acides. 
Le verre S : La lettre S designe Strength en anglais, ce type de fibre de verre est plus 
dispendieux, on l'utilise dans les applications necessitant une bonne resistance mecanique 
ou encore demandant une performance accrue aux temperatures elevees ou a la fatigue. 
Le verre S est plus sensible aux alcalis que le verre E. 
Les avantages des fibres de verre se resument dans les points suivants; cout faible 
relativement aux autres fibres, grande resistance en tension et aux produits chimiques, 
excellent isolant, excellente resistance aux impacts et bonne fiabilite. 
1.2.2.2 Fibres d'aramide 
Les fibres d'aramide sont cinq fois plus resistantes que l'acier pour un meme poids et dix 
fois plus resistantes que 1'aluminium. Comme les fibres de verre, les fibres d'aramide 
possedent plusieurs types tels que les fibres de Kevlar qui sont les premieres a etre 
commercialisees. Les applications de ce type de fibres sont limitees aux pneus, tuyaux, 
cables et toute application necessitant de tres hautes resistances a la traction. On peut 
citer trois types de fibre d'aramide, soit les fibres Kevlar qui se classe en trois categories 
Kevlar 149, 49, et 29. Chaque categorie differe des autres par son module d'elasticite, les 
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fibres Twaron qui peuvent etre aussi classees en trois categories selon leurs modules 
d'elasticity, eleve, intermediaire et normal, et enfin les fibres Technora. 
Les fibres d'aramide se caracterisent par les avantages suivants : haute resistance 
specifique a la traction, faible masse volumique, excellente resistance a 1'impact et au 
choc, isolant thermique magnetique, bon amortissement des vibrations, haute stabilite 
thermique, grande rigidite, bonnes resistances aux hydrocarbures, aux solvants et aux 
lubrifiants et bonnes resistances a l'usure. Cependant, les fibres d'aramide montrent de 
faibles resistances a la compression, a la flexion et au flambage, une impregnation 
difficile avec les resines, un usinage difficile, une mauvaise resistance aux acides et bases 
fortes, une sensibilite au cisaillement inter-laminaire, une sensibilite aux rayons UV et 
une absorption d'humidite importante. 
1.2.2.3 Fibres de carbone 
Les fibres de carbone de leurs caracteristiques (tres haute resistance) gagnent de plus en 
plus de popularite en dehors des industries habituelles. Les produits de carbone sont de 
plus en plus disponibles sur le marche pour des applications de genie civil. 
Comme les autres types de fibres, celles de carbone se different selon le precurseur 
PITCH (fibres isotropiques) et PAN (fibres polyacrilonitrile) et selon le module 
d'elasticite (faible, intermediaire, eleve et tres eleve). 
La structure des fibres consiste en un melange de carbone amorphe et de carbone 
graphiteux dormant au materiau une tres haute rigidite. Ces fibres sont caracterisees par 
des proprietes physiques et mecaniques anisotropes a cause de la disposition 
cristallographique parallele des atomes de carbone. Les fibres de carbone sont produites 
principalement a partir de deux types de precurseurs : PAN et PITCH, comme precise 
plus haut. 
Les points forts des fibres de carbone se resument comme suit; grande resistance en 
tension, en compression et a la fatigue, excellente tenue a la temperature, excellente 
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rigidite, bonnes conductivites electrique et thermique, insensibilite a Fhumidite et aux 
rayures, faible coefficient de dilatation et facilite d'usinage de ce type de fibres. 
Cependant, les points faibles se resument comme suit: cout eleve, difficilement 
imprenable, corrosion par pile galvanique avec les metaux, sensibilite a 1'impact et a 
1'abrasion, faible tenacite, mauvais isolant, faible allongement et rayon de courbure. 
Le module d'elasticite et la resistance a la traction des trois principales fibres ainsi que de 
l'acier sont donnes dans le Tableau 1.2. Les courbes contrainte-deformation de ces fibres 
et de F acier sont illustrees dans la figure 1.1. 
Tableau 1.2 Proprietes mecaniques des fibres et de l'acier [ISIS-M03-01, 2001] 
Type de fibre 
Carbone 
Aramide 
Verre 
Acier 
Module d'elasticite 
(GPa) 
240-640 
124 
65-70 
200 
Resistance a la traction 
(MPa) 
2500-4000 
3000-4000 
1700-3000 
250-550 
2S00H 
2000 
1S00 
1000 H 
§00 
• • • • • • " A o t a r a ? 
-*-£% 
10 15 
Figure 1.1 Courbes contrainte-deformation pour chaque type de fibre et de l'acier 
[ISIS-M03-01, 2001] 
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1.2.3 Lamatrice 
La deuxieme composante principale des materiaux composites de PRF est la matrice. Les 
roles de la matrice sont de maintenir les fibres en position, de transmettre et de distribuer 
les sollicitations mecaniques exterieures au renfort, de fournir un support lateral agissant 
contre le voilement des fibres sous compression et de proteger les fibres contre les 
abrasions mecaniques et les conditions environnementales. Une matrice doit posseder une 
elongation a la rupture superieure a celle des fibres de sorte a ne pas les exposer 
inutilement et a etre pleinement efficace. La matrice doit impregner totalement les fibres. 
La matrice ne doit pas subir de retrait significatif lors de la polymerisation. Elle joue un 
role mineur quant au support de la charge mais elle determine souvent les temperatures 
d'utilisation et la resistance au milieu environnant. 
On retrouve plusieurs types de matrice les principales sont: les polymeriques, les 
metalliques et les ceramiques [Mallick, 1988]. Les matrices des PRF sont toutes des 
polymeres organiques. Un polymere est une molecule a longue chaine faite de plusieurs 
(poly) petites unites (mere) recurrentes (entre 10 et 10 ) unies les unes aux autres bout a 
bout. Ces molecules sont enchevetrees au hasard, a la facon des spaghettis apres cuisson. 
Les matrices en polymere se divisent en deux grandes classes: les thermodurcissables 
(TD) et les thermoplastiques (TP). Les differents types de matrices envisagees a ces jours 
sont: l'epoxy, le polyester et le vinylester. 
1.2.3.1 Polymeres thermodurcissables 
Ce type de matrice s'appelle generalement resine, et elle est la plus utilisee dans les 
applications de composites structurales. Parmi celles-ci on retrouve les polyesters, les 
vinylesters et les epoxydes qui sont les formes les plus repandues. Elles ont une masse 
moleculaire moins elevee et une faible viscosite [ACI, 1995]. Aussi, elles forment une 
structure rigide a trois dimensions et une fois fixees elles ne peuvent pas se reformer 
apres application de la chaleur ou d'une pression. Ces materiaux ont une bonne stabilite 
thermique, une bonne resistance chimique et une relaxation de contraintes faibles. 
Cependant, leur courte duree de vie et le temps de fabrication assez long sont leurs deux 
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desavantages majeurs. 
1.2.3.2 Polymeres thermoplastiques 
Les matrices de polymeres thermoplastiques sont faites de molecules de forme lineaire. 
Elles sont maintenues en place par des liens secondaires faibles qui peuvent etre detruits 
par chauffage ou pression. Apres refroidissement, la matrice redevient solide. Ce type de 
polymeres peut done etre reforme par chauffage autant de fois, bien que ce processus 
mene a une degradation de leurs proprietes mecaniques. Les polymeres TP possedent une 
resistance aux impacts et aux bris, leur conferant une excellente tolerance aux dommages, 
ainsi qu'une meilleure resistance a la micro fissuration. De plus ils possedent les 
avantages suivants : grande tenacite, fabrication rapide, remoulage possible et facilite de 
reparation et de manipulation [Ralph et al. 1999, ACI440 1996]. 
Le choix d'une resine doit etre fait avec une grande attention puisque ce choix influence 
la qualite du materiau composite. 
1.2.4 Les barres d'armature en PRF 
Les barres d'armature en PRF sont fabriquees a partir de fibres continues (carbone, verre 
ou aramide) noyees dans des matrices. Comme il est montre dans la figure 1.2, les fibres 
sont plus resistantes a l'allongement que la matrice. Les barres en PRF sont fabriquees 
avec differents diametres en utilisant differents procedes de fabrication. La surface des 
barres peut etre en spirale, droite, sablee droite, sable ou tressee, et deformee. 
L'adherence au beton est equivalente a celle des armatures conventionnelles en acier. Les 
proprietes mecaniques de certaines barres en PRF, commercialement disponibles, sont 
donnees au Tableau 1.3. 
Les principales methodes de fabrication de PRF en genie civil sont la pultrusion, 
l'enroulement filamentaire et le tressage. 
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Tableau 1.3 Proprietes mecaniques des barres en PRF [ISIS-M03-01, 2001] 
Nom Resistance a la traction (MPa) 
Module d'elasticite 
(GPa) Allongement max. 
Fibre de carbone 
Leadline 
ISOROD 
NEFMAC 
(treillis) 
2250 
1596 
1200 
147,0 
111,1 
100,0 
0,015 
0,012 
0,012 
Fibre de Verre 
ISOROD 
C-BAR 
NEFMAC 
(treillis) 
690 
770 
600 
42,0 
37,0 
30,0 
0,023 
0,021 
0,020 
Contrainte 
(MPa) 
1800-4900 
600-3000 
34-130 
0,4-4,8 % > 10 % Deformation 
Figure 1.2 Courbes contraintes-deformations des PRF, des fibres et de la matrice 
1.3 Contexte de P etude 
L'utilisation des barres en PRF pour armer les dalles de ponts devient de plus en plus la 
meilleure alternative pour remplacer les barres conventionnelles en acier. Cette utilisation 
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a ete accompagnee par 1'introduction dans les codes de calcul des sections specifiques 
aux PRF appliquees dans les tabliers de pont (glissiere de securite, poutres, dalles). Le 
code Canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06] est parmi ceux qui ont 
pris en consideration cette nouvelle avancee. Dans sa version publiee en 2000, le chapitre 
16 a ete introduit specialement pour les elements de tablier de ponts renforces en PRF. Ce 
chapitre a ete mis a jour en 2006 pour tenir compte de 1'amelioration de la qualite des 
barres ainsi que les recherches portant sur le comportement des elements de tabliers de 
ponts en beton arme de PRF (dalles et poutres). La premiere edition de ce chapitre 16 a 
ete elaboree sur la base d'essais effectues sur des elements de tabliers de ponts en beton 
arme d'acier. Plusieurs essais ont ete effectues entre l'an 2000 et 2006 a l'universite de 
Sherbrooke et ailleurs sur des elements de tabliers de ponts armes de PRF afin de mieux 
etudier leur comportement. 
Les essais effectues par El-Gamal (2005) a l'Universite de Sherbrooke font partie d'un 
large programme de recherche entame au sein du departement de genie civil. Neuf dalles 
de tablier de pont en beton a confinement interne en PRF a echelle reelle ont ete etudiees 
par El-Gamal. Les objectifs de cette premiere recherche etaient: a) l'etude du 
comportement de dalles de tablier a confinement interne ayant differents taux et types 
d'armatures, b) la proposition d'un nouveau modele pour predire la resistance ultime au 
poinconnement des dalles de ponts et dalles bidirectionnelles, et c) le developpement 
d'un modele analytique en utilisant un programme d'analyse par elements finis pour les 
dalles de ponts en beton arme de PRF. 
D'autres parametres importants sont aussi necessaires afin de completer la recherche 
entamee au sein du departement de genie civil a l'Universite de Sherbrooke. Parmi ces 
parametres, on peut citer la resistance en compression du beton, l'epaisseur des dalles de 
ponts, ainsi que le type et le taux d'armature en PRF avec une epaisseur de dalle reduite 
comparativement a celle utilisee habituellement dans les dalles de ponts au Quebec. 
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1.4 Objectifs de la these 
L'objectif principal de ce travail de recherche est l'etude du comportement de dalles de 
ponts a confinement interne en beton arme avec des barres en PRF. Ces etudes 
comprennent notamment 1'evaluation de la resistance ultime, la deflexion, la fissuration 
et les deformations dans les barres d'armature et le beton. La methodologie retenue 
comprend des etudes experimentales et des etudes numeriques. Les etudes 
experimentales comprennent la fabrication et la mise a l'essai de huit dalles de tabliers de 
ponts a echelle reelle. Les dalles ont ete renforcees avec differents types et taux 
d'armature en PRF. A travers ce programme, l'effet de quelques parametres sur le 
comportement des dalles a ete etudie. Ces parametres sont comme suit: 
- L'epaisseur de dalle (175 mm, et 150 mm); 
Le type de barres d'armature (acier, PRFC, et PRFV ordinaire et lisse); 
- Le taux d'armature des deux assemblages inferieur et superieur; et 
La resistance du beton. 
Les etudes numeriques portent sur 1'evaluation du comportement sous charges 
concentrees de dalles de pont a confinement interne en beton arme de PRF a l'aide d'un 
logiciel d'analyse non-lineaire par elements finis [ADINA version 8;2]. Une comparaison 
des resultats numeriques a ceux obtenus experimentalement est effectuee. 
Ainsi les objectifs de cette these peuvent etre resumes comme suit: 
1- Etude du comportement de dalles de ponts a confinement interne avec differentes 
epaisseurs (150 et 175 mm) et les comparer a une dalle ayant 200 mm d'epaisseur 
tout en gardant le meme taux d'armature, soit 1,2 %; 
2- Analyse et comparaison du comportement de dalles ayant 175 mm d'epaisseur et 
renforcees avec differents types de barres d'armature (acier, PRFV et PRFC); 
3- Etude de l'effet de la resistance a la compression du beton sur le comportement des 
dalles de ponts ayant 175 mm d'epaisseur; 
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4- Investigation de l'effet d'une combinaison d'un beton de resistance en compression 
moyennement elevee avec un faible taux d'armature sur le comportement de dalles de 
ponts en beton a confinement interne armees de PRFV ayant 175 mm d'epaisseur; et 
5- Evaluation du comportement d'une dalle de pont en beton a confinement interne 
armee de PRFV a surface lisse. 
1.5 Organisation de la these 
La presenta these est divisee en six chapitres : 
Chapitre 1 ; 
Ce chapitre presente 1' introduction, les proprietes physiques et mecaniques de differentes 
barres d'armature en materiaux composites de PRF incluant leurs constituants principaux 
ainsi que les objectifs de cette recherche. 
Chapitre 2 : 
Ce chapitre donne un bref resume des methodes de calcul des dalles de tabliers de ponts a 
confinement interne comme specifie dans le code Canadian sur le calcul des ponts 
routiers [CAN/CSA-S6-06]. Le chapitre 16 de ce code, qui permet de remplacer 
l'armature en acier par celle en PRF, est presente. Entre outre, quelques recherches sur 
l'utilisation des barres d'armature de PRF comme armature interne pour les dalles en 
beton sont revues. Finalement, les differents modeles predictifs de la capacite portante 
des dalles en beton sont donnes a la fin de ce chapitre. 
Chapitre 3 : 
Ce chapitre expose le programme experimental tout en incluant les details des dalles 
testees et les proprietes des materiaux utilises. Le dispositif d'essai, 1'instrumentation et 
l'equipement utilise dans ce programme sont aussi presented. 
Chapitre 4 ; 
La presentation, l'analyse et 1'interpretation des resultats experimentaux sont exposees 
dans ce chapitre. 
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Chapitre 5 ; 
Ce chapitre presente la modelisation non-lineaire par elements finis des dalles testees en 
utilisant le logiciel ADINA version 8.2. Une comparaison entre les resultats numeriques 
et experimentaux est aussi presentee. 
Chapitre 6 : 
Enfin, la these se termine par des conclusions et recommandations. 
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CHAPITRE 2 
ETAT DE CONNAISSANCES 
2.1 Introduction 
Le but de ce chapitre est de presenter brievement les contributions importantes des 
differents chercheurs, tant experimentales que theoriques, afin d'aider a la comprehension 
du comportement de dalles en beton arme. Les recherches effectuees sur les dalles de 
tabliers de ponts en beton arme d'acier ou de PRF sont discutees ainsi que le 
developpement des modeles theoriques pour predire la resistance au poinconnement de 
ces dalles. 
Un des systemes structuraux utilise dans les autoroutes nord-americaines est le pont a 
dalle sur poutres. La majorite des ponts de courte et moyenne portee en Amerique du 
nord qui furent construits dans les annees 40 sont de ce type [Thorburn 1998]. Ce 
systeme est constitue d'une dalle en beton supportee par un nombre de poutres 
longitudinales. Les poutres sont connectees par une serie de poutres transversales ou 
entretoises en beton ou en acier a des intervalles reguliers. Des connecteurs de 
cisaillement (goujons) sont utilises afin d'assurer le contact entre la dalle de tablier et les 
poutres de support. La dalle transfert les charges du trafic routier a ces poutres de 
support. Les poutres sont supportees par des piliers ou des culees qui a leur tour 
transferent les charges au sol via les fondations. 
Une grande partie de ce chapitre est consacree a la presentation des methodes de calcul 
des dalles de tablier de ponts en beton specifiees par le code Canadien sur le calcul des 
ponts routiers [CAN/CSA-S6-06 2006]. Ce code specifie deux methodes de calcul des 
dalles de tablier a confinement interne; a) la methode de calcul de la flexion et b) la 
methode de calcul empirique (qui tient compte de l'effet d'arche). Ces deux methodes 
exigent la presence de deux assemblages d'armature (inferieur et superieur) dans la dalle 
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de tablier. Chaque assemblage d' armature est constitute des barres transversales et 
longitudinales. Les conditions environnementales en Amerique du Nord, tels que les 
cycles de sechage-mouillage, de gel-degel et le sel de deglacage sont un facteur principal 
causant la corrosion des armatures d'acier et en consequence la degradation des dalles de 
ponts. L'avantage des barres d'armature en polymeres renforces de fibres (PRF) non-
corrosives est benefique pour ameliorer la durabilite de ces ponts et la reduction, si ce 
n'est pas 1'elimination, des couts de reparation et de maintenance [ISIS-M03-01 2001; 
ACI440.1R-03 2003]. 
L'utilisation accrue des barres d'armature de PRF specialement dans les tabliers de ponts 
et d'autres structures, [Rizkalla et al. 1994 et 1998. Hassan et al. 1999, GangaRao et al. 
1997, Japan Concrete Institute 1997, Humar Razaqpur 2000, Khanna et al. 2000, Tadros 
2000, Yost et Schmeckpeper 2001, Steffen et al. 2001, Bradberry 2001, Stone et al. 2001, 
Nanni et Faza 2002, Benmokrane et El-Salkawy 2002, Huckelbridge et Eitel 2003 ; El-
Gamal et al. 2005], a permit en 2000 1'introduction d'un nouveau chapitre (Chapitre 16) 
dedie aux ouvrages armes de PRF dans le code Canadien sur le calcul des ponts routiers 
[CAN/CSA-S6-00 2000]. Le chapitre traitait l'utilisation des barres en PRF comme 
armature interne dans differents elements de ponts en beton (glissiere de securite, dalles, 
poutres). II a ete mis a jour en 2006 (CSA-S6-2006) du a 1'amelioration des performances 
et l'utilisation accrue des barres d'armatures en PRF dans les dalles de ponts et aussi aux 
nombreuses recherches effectuees dans ce domaine entre 2000 et 2005. 
Par ailleurs, il est bien etabli que les dalles de ponts a confinement interne (dalles sur 
poutres) se rompent par poinconnement. Cette rupture est causee par les effets de Taction 
de membrane compressive sous la charge concentree de roue (effet d'arche) [Fang et al. 
1990a, Kuang et Morely 1992, Grady et al. 2002]. L'action de voutement est engendree 
par les forces d'encastrement laterales due a la continuite de la dalle et Taction 
monolithique des poutres de support. L'action de membrane compressive des dalles de 
ponts (effet d'arche) augmente significativement leur capacite par rapport aux dalles en 
flexion pure [Hon et al 2005]. 
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Un large programme de recherche s'effectue actuellement au departement de genie civil a 
l'Universite de Sherbrooke pour etudier le comportement des membrures en beton 
renforcees de barres en PRF. A travers ce programme, le comportement en flexion des 
dalles de ponts en beton a confinement interne a ete etudie [El-Salakawy 2002, Kassem 
2004, El-Salakawy et Benmokrane 2004, El-Gamal 2005, El-Ragaby 2007]. En plus, 
plusieurs ponts pilotes utilisant des barres en PRF comme armature pour les dalles ont ete 
recemment construits au Quebec [El-Salakawy et al. 2003, El-Salakawy et Benmokrane 
2003, Benmokrane et al. 2004; El-Salakawy et al. 2004a, Benmokrane et al. 2005]. Les 
dalles de ces ponts ont ete dimensionnees selon la methode de calcul de la flexion 
specifiee dans le code canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-00 2000]. 
Les deformations mesurees dans les barres d'armatures en PRF sous les conditions 
d'utilisation reelles et lors des essais de chargement effectues sur ces ponts pilotes avec 
des camions a poids calibre, etaient tres inferieures que celles prevues par la methode de 
calcul de la flexion. Ceci est du a l'effet d'arche qui se developpe dans ce type de dalles 
de ponts [El-Salakawy et al. 2003; Benmokrane et al 2004]. Ce resultat a conduit a la 
realisation d'essais en laboratoire afin de mieux comprendre le comportement de dalles 
de ponts en beton arme de PRF [El-Gamal 2005, El-Ragaby 2007]. Le travail de cette 
presente these vise a elargir ces recherches. 
2.2 Conception des dalles de tablier de pont 
Le code Canadien sur le calcul de ponts routiers (CAN/CSA-S6-06), comme d'ailleurs le 
code AASHTO, specifie deux methodes de calcul differentes pour les dalles de ponts 
renforcees avec de l'acier ou de PRF. Ces deux methodes sont la methode de flexion et la 
methode empirique. 
2.2.1 Calcul de flexion 
La methode de calcul de flexion est une methode generate qui peut etre appliquee au 
calcul de tous les types de dalles de pont [El-Salakawy et al. 2004]. Dans cette methode, 
la dalle est considered comme un element en flexion (element unidirectionnel continu) 
supportee sur plusieurs appuis (poutres). Les charges de roue de camion (CAN/CSA-S6-
06) sont appliquees sur la dalle et les deux moments negatif et positif sont calcules 
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(diagramme des moments dans le sens transversal). Cette conception mene a la 
determination de 1'armature de traction inferieure dans la zone du moment positif entre 
les poutres et a 1'armature de traction superieure dans la zone du moment negatif au 
dessus des poutres. Afin de simplifier la construction, deux assemblages de 
renforcements orthogonaux (lits d'armature superieur et inferieur) sont communement 
utilises. 
2.2.2 Calcul par la metode empirique 
Le calcul par la methode a ete initialement propose dans le code des ponts de 1'Ontario a 
la suite de travaux de recherche realises par le ministere des Transports de 1'Ontario et 
des chercheurs de l'Universite Queen's (Dorton, 1976; Csagoly et Lybas 1989; 
Batchelor et al., 1978). A partir des resultats experimentaux obtenus sur des prototypes de 
tabliers de ponts, il a ete observe que les capacites des dalles de ponts sont plus grandes 
que celles prevues par la methode de calcul de flexion. De cette etude en laboratoire et 
sur le terrain, il a ete etabli qu'un taux d'armature total de 1,2 %, distribue d'une facon 
isotrope sur deux assemblages orthogonaux d'armature (0,3 % dans chaque direction) 
foumit un marge de securite acceptable pour les deux conditions ultime et service. 
Chaque assemblage d'armature comprend des barres d'armature transversales et des 
barres d'armature longitudinales. 
Le calcul par la methode empirique s'applique aux dalles de tablier a condition que 
exigences suivantes du code CAN/CSA-S6-06 soient remplies, a savoir: 
a) La dalle de tablier forme un ensemble mixte avec les poutres de support, qui 
sont paralleles les unes par rapport aux autres, et les lignes d'appuis qui sont 
egalement paralleles les unes avec les autres. 
b) Le rapport de I'espacement des poutres de support, a I'epaisseur de la dalle, 
n'est pas superieur a 18. Le sens de I'espacement des poutres de support retenu 
pour calculer ce rapport est considere comme etant parallele a la direction de 
Varmature transversale. 
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c) L'espacement des poutres de support n'est pas superieur a 4 m, et la dalle se 
prolonge au-deld des poutres exterieures sur une distance suffisante pour 
procurer une pleine longueur d'ancrage a I'armature transversale inferieure. 
d) Onfournit une armature longitudinale dans la dalle de tablier a V inferieur des 
zones de moment negatif des poutres mixtes continues, conformement a Varticle 
8.19.4 et au chapitre 10, s'il y a lieu. 
En plus des conditions precedentes, et pour que la methode empirique soit appropriee, la 
dalle de tablier pleine epaisseur coulee en place doit satisfaire les conditions suivantes 
(Article 8.18.4.2 du code CAN/CSA-S6-06): 
a) Comme le montre la figue 2.1, la dalle de tablier contient deux assemblages 
orthogonaux d 'armature, respectivement pres du dessus et du dessous de la dalle, 
p, etant egal a au moins 0,003 dans chaque direction dans chaque assemblage, 
sauf tel qu'indique a Varticle 8.18.4.2 c). Pour calculer p, on suppose que la 
hauteur effective du beton, d, est la distance entre le dessus de la dalle et le 
centre de gravite de Vassemblage de d'armature inferieur. 
b) Lorsque la dalle est appuyee sur des poutres paralleles, les barres d'armature 
les plus proches du dessus et du dessous de la dalle sont placees 
perpendiculairement aux axes des poutres de support, ou de biais, defacon a etre 
paralleles aux lignes des appuis de poutres. 
c) Le rapport d'armature, p, peut etre reduit a 0,002 la ou I'on peut construire de 
fagon acceptable des dalles de tablier a armature reduit, et que la reduction de p 
sous 0.003 soit approuvee. 
d) Lorsque les barres d'armatures transversales sont placees de biais, le rapport 
d'armature pour ces barres n'est pas inferieur a p/cos 0, ou 6 est Vangle de 
biais. 
e) Lorsque la longueur non supportee de la poutre de rive Se, est superieure a 5 m, 
le rapport d'armature, p, dans les parties exterieures de la dalle de tablier est 
augmente a 0,006 comme Villustre la figure 3.2. 
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f) L'espacement de Varmature dans chaque direction et dans chaque treillis ne 
doit pas depasser 300 mm. 
Dans cette methode de calcul, la dalle de tablier n'a pas besoin d'etre analysee sauf pour 
les moments negatifs transversaux dus aux charges sur le porte-a- faux de la dalle et les 
glissieres de securite. Pour cette methode, la dalle contient deux assemblages d'armature 
en acier proche de ces surfaces superieure et inferieure, avec un taux de renforcement, p, 
dans chaque direction d'assemblage etant egal a au-moins 0,3 %. En plus, il est permis de 
reduire le taux de renforcement, p, a 0,2 % la ou Ton peut construire de facon acceptable 
des dalles de tablier a armature reduite, et si cette reduction de p sous 0,003 est 
approuvee. 
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Surface superieure 
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Surface inferieure 
55 mm minimum 
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d'armatu 
re 6gal 
(0,3%) 
Figure 2.1 Armature dans la dalle de tablier coulee en place 
(Methode empirique, [article 8.18.4.2a du [CAN/CSA-S6-06]) 
Rive libre 
Orientation privilegiee des 
barres d'armatures 
^
Se Portee de la poutre de 
rive de rigidite 
Poutre transversale, 
diaphragme, etc. 
Poutre type 
p = * p = 0,003 
Region Region 
exterieure isotrope exterieure isotrope 
p = * 
Region 
exterieure isotrope 
Figure 2.2 Armature calculee a l'aide de la methode de calcul empirique 
* Note : 
p = 0,003 pour Se < 5 m 
p = 0,006 pour Se > 5 m 
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2.3 Dalles de tabliers de ponts en beton a arme de PRF 
2.3.1 Chapitre 16 du Code Canadian sur le calcul des ponts routiers 
[CAN/CSA-S6-06] 
Le Chapitre 16 du code canadien sur le calcul des ponts routiers (CAN/CSA-S6-06) traite 
de l'utilisation et du calcul de barres d'armature en PRF pour les dalles de tabliers de 
ponts. Deux methodes de calcul sont proposees : le calcul par la methode empirique et le 
calcul de la flexion ; quelques details pertinents du code relatifs a ces deux methodes de 
calcul sont decrits ci-dessous. 
Calcul par la methode empirique (article 16.8.8.1) 
Les exigences de 1'article 8.18 relatives aux dalles de tablier coulees en place 
s'appliquent aux dalles de tablier coulees en place et armees de barres ou de treillis en 
PRF, sauf que si le calcul de la dalle de tablier se fait par la methode empirique suivant 
l'article 8.18.4, les exigences suivantes s'appliquent au lieu des exigences prevues aux 
alineas a) et c) de l'article 8.18.4.2 (Article 16.8.8.1): 
a) la dalle de tablier doit contenir deux assemblages orthogonaux de barres en PRF 
et la distance minimale nette entre les barres transversales superieures et 
inferieures doit etre au moins 55 mm ; 
b) dans le cas des barres transversales en PRF dans Vassemblage inferieur, I'aire 
minimale d'armature en mm /mm doit etre 500d/EFRp; et 
c) les barres longitudinales dans Vassemblage inferieur et les barres transversales 
et longitudinales de Vassemblage superieur doivent etre en PRFV avec un p 
minimal de 0,0035. 
En plus, les articles 8.18.5 et 8.18.6 devraient etre satisfaits, avec les details de la rigidite 
de rive lies au dernier article qui etait modifie sur la base de la resistance equivalente 
pour adapter les barres de PRF au lieu des barres d'acier. 
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De cet article, si on assume que le module d'elasticite moyen des barres en PRFV et 
PRFC disponible actuellement sont autour de 42 et 120 GPa, respectivement. Le taux de 
renforcement des barres transversales inferieures sera autour de 1,2 et 0,42 % des barres 
en PRF de verre et de carbone, respectivement. Ceci devrait dormer un calcul plus 
economique des dalles de tablier a confinement interne armees de PRF. 
Calcul de la flexion 
Dans le cas des dalles de tablier coulees en place et armees de barres ou de cables de 
precontrainte en PRF calcules pour la flexion, les exigences des articles 16.8.2 a 16.8.6 
s'appliqueront. De plus, les diaphragmes doivent repondre aux exigences de Varticle 
8.18.5. Le calcul de Varmature de reparation doit etre conforme a Varticle 8.18.7 du 
code Canadien CAN/CSA 86-06. 
Dans le calcul de la flexion, les etats limites d'utilisation (ELUT) et les etats limites 
ultimes (ELUL) (calcul de la resistance) doivent etre satisfaites. En particulier, les aspects 
suivants doivent traites dans les calculs : 
1. Calcul de la deformabilite (clause 16.8.2.1) 
2. Resistance minimale a la flexion (clause 16.8.2.2) 
3. Armature pour le controle de la fissuration - calcul de l'ouverture de la fissure-
clause 16.8.2.3) 
4. Armature passive et contrainte maximale dans l'armature sous charges a l'ELUT 
(clause 16.8.3) 
2.3.2 Comparaison entre sections en beton arme de PRF et celles en 
beton arme d'acier 
Pour une meme section d'armature de flexion, une section en beton arme de PRF 
presente, apres la fissuration, une profondeur de l'axe neutre plus reduite 
comparativement a celle armee d'acier (figure 2.3). Ce comportement resulte de la 
rigidite axiale reduite des barres de PRF. Ainsi, la zone comprimee de la section est 
reduite et la largeur des fissures est plus elevee. Comme consequence, la resistance au 
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cisaillement procuree par le beton, Vc, est moindre que celle d'une section en beton arme 
d'acier a un meme taux d'armature de flexion [ACI 440.1R-06]. 
Peu de recherches ont ete dediees a 1'etude du comportement au poinconnement des 
dalles de tablier en beton arme de PRF. 
Axe Neutre • 
Barres d'acier Barres de PRF 
Figure 2.3 : Comparaison entre deux sections en beton arme de la meme quantite en PRF 
et en acier 
2.4 Etudes anterieures sur les dalles de tablier de ponts et les 
dalles bidirectionnelles armees de PRF 
2.4.1 Dalles de tabliers de ponts renforcees avec des barres de PRF 
Braimah et al. (1998), Marshe et Green (1999) ont etudie le comportement au 
poinconnement d'une dalle de tablier sans armature d'acier et precontrainte dans la 
direction transversale avec des tendons en PRFC. lis ont construit un modele reduit 
representant quart de dalle de tablier typique. La dalle de tablier avait comme 
dimensions de 6090 mm de long, 1634 mm de largeur et 43 mm d'epaisseur et supportee 
par trois poutres d'acier espacees de 569 mm. Toutes les dalles ont ete testees sous des 
charges concentrees. Les dalles testees avaient rompu par poinfonnement. Les resultats 
du test ont montre que la precontrainte transversale augmente la charge de rupture en 
poinfonnement des dalles de tablier. 
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Hassan et al. (2000a) ont etudie le comportement au poin9onnement de deux modeles a 
echelle reelle d'une partie de dalle de tablier d'un pont routier renforcee avec des barres 
en PRF. Chaque modele etait constitue de trois travees de 1,8 m chacun et deux portes a 
faux, ce qui donne les dimensions totales de 7,2x3,0x0,2 m pour chaque dalle comme le 
montre la figure 2.4. Le premier modele etait renforce par des barres en PRF de carbone, 
tandis que le deuxieme par des armatures superieures en PRF de verre et des armatures 
inferieures en acier. Les deux modeles ont ete testes sous chargement statique jusqu'a la 
rupture. Aussi les modeles d'essais ont rompu par poinconnement a des niveaux de 
charge eleves par rapport a la charge ultime prevue par l'AASHTO (American 
Association of State Highway and Transportation Officials) et le code Canadian sur le 
calcul des ponts routiers (CSA-S6). En plus, il a ete note que la presence des armatures 
superieures dans les dalles de tablier avait un effet negligeable sur la capacite portante 
ultime. Les recommandations suivantes en termes de taux d'armature de PRF pour les 
dalles de ponts ont ete faites: 
• Pour des armatures en PRFC, utiliser un taux d'armature de 0,3% dans toutes les 
directions inferieure et superieure. 
• Pour des armatures en PRFV, utiliser un taux d'armature de 1,2% dans la 
direction transversale inferieure et 0,6 % dans toutes les autres directions 
(longitudinales inferieure et superieure et transversale superieure). 
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Figure 2.4 Le modele a echelle reelle de la dalle de pont teste par Hassan al. (2000) 
Khanna et al. (2000) ont teste un modele de dalle de tablier a echelle reelle (12 m de long 
et 175 mm d'epaisseur). La dalle reposait sur deux poutres d'acier espacees de 2000 mm 
centre-a-centre et chargee statiquement. Elle a ete divisee en quatre parties de 3 m 
chacune comme le montre la figure 2.5. La premiere partie etait armee avec deux 
assemblages iso-tropiques, superieur et inferieur, de barres d'acier. La deuxieme etait 
armee juste par un assemblage inferieur d'acier. La troisieme avait seulement 1'armature 
transversale inferieure en acier. Finalement, la derniere partie avait une armature 
inferieure transversale en PRFV ayant une rigidite axiale similaire aux barres d'acier de 
la partie precedente, mais 8,6 fois la resistance axiale de traction. Les quatre parties de la 
dalle de tablier testees ont rompu par poin§onnement. Par ailleurs, les tests ont montre 
que : 
(a) seulement 1'armature inferieure transversale influence la capacite portante 
des dalles du tablier de ponts, 
(b) la rigidite de 1'armature inferieure transversale, plutot que sa resistance, 
est le facteur le plus important. 
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Figure 2.5 Le modele a echelle reelle de la dalle de pont teste par Khanna et al. (2000) 
Rahman et al. (2000) ont teste un modele a echelle reelle d'une dalle de tablier de pont a 
confinement interne renforcee par des treillis en PRFC de marque NEFMAC avec un 
taux d'armature de 0,3 %. Les dimensions de la dalle et le dispositif du test sont montres 
dans la figure 2.6. La dalle etait chargee tout d'abord d'une facon monotone en six 
positions et en trois etapes de chargement afin de Assurer le beton. Apres cela, la dalle a 
ete chargee cycliquement sur 3 etapes de 4 million de cycles a 5 Mhz, avec une charge 
variant entre 0 et 100 kN dans les deux premieres etapes et entre 0 et 125 kN dans la 
derniere etape de chargement. II a ete observe que le comportement global de la dalle 
sous la charge de service etait satisfaisant, la deflexion etait faible (autour de L/800) et la 
contrainte dans l'armature etait d'environ 7 % de la contrainte ultime. En plus, la 
degradation structurale de la dalle sur 50 ans sous une charge de service simulee en 
termes d'augmentation de la deflexion de la dalle et des contraintes dans le PRF durant le 
chargement cyclique etait negligeable. Apres avoir subi au moins quatre millions a la 
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charge de service, la rupture a eu lieu par poinconnement. La capacite ultime de la dalle 
etait superieure a plus de cinq fois d'une charge de roue de 100 kN. 
Connecteurs de 
cisaillement Dalle de beton 
Poutre en I d'acier 
Encrages de beton 
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Section A-A 
1000 . , . 2000 2000 1000 
Points|de 
chargdment 
!i i 
: • ! : ' + 
4-- + 
Figure 2.6 Modele a echelle reelle d'une dalle du tablier de pont testee 
par Rahman et al. (2000) 
2.4.2 Dalles bidirectionnelles en beton arme avec des barres de PRF 
Une des premieres recherches sur le poinconnement des dalles en beton arme de PRF est 
celle effectuee par Ahmad et al. (1993). Six dalles carrees en beton ont ete testees sous 
une charge concentree au centre. Toutes les dalles avaient les dimensions 690x690x80 
mm. Quatre de ces dalles etaient renforcees avec un tissu de fibres de carbone 3-D, et les 
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deux autres avec de l'acier conventionnel. Les taux d'armature dans les trois directions 
des dalles en PRFC etaient de 0,95 %. Pour les deux dalles renforcees en acier, les taux 
de renforcement dans les directions transversale et longitudinale etaient de 1,81 % et 
1,35 %, respectivement. lis ont conclu que le comportement au poinconnement des dalles 
renforcees en PRF etait different de celui des dalles renforcees avec de l'acier 
conventionnel. Les quatre premieres dalles armees de PRFC ont montre un comportement 
non-lineaire avec une reduction dans la rigidite flexionnelle. 
Banthia et al. (1995) ont etudie le comportement des dalles renforcees avec des treillis en 
PRF. Quatre dalles carrees en beton ayant les dimensions 600x600x75 mm etaient 
preparees et testees. Trois de ces quatre dalles avaient comme armature des treillis en 
PRF de marque NEFMAC avec un taux d'armature de 0,37 %. La quatrieme dalle etait 
renforcee par des treillis en acier avec un taux d'armature de 0,37 %. Les trois dalles 
renforcees par des treillis en PRF etaient fabriquees a l'aide d'un beton a resistance 
normale, un beton a haute resistance et un beton normal aux fibres. Tandis que la dalle 
renforcee par les treillis d'acier avait un beton ordinaire. Les dalles etaient simplement 
appuyees sur les quatre cotes et soumise a une charge concentree au centre. Toutes les 
dalles testees ont rompu par poinconnement. 
Mattys et Taerwe (2000b) ont etudie le comportement au poinconnement de dalles en 
beton arme avec differents types de treillis en PRF. Pour ce fait, ils ont teste dix sept 
dalles carrees ayant 1 m de longueur et une epaisseur de 120 et 150 mm. Les dalles 
etaient appuyees sur huit supports qui forment un cercle de 0,9 m de diametre et chargees 
au centre via une plaque circulaire. Les specimens ont ete divises en trois series ; dans la 
premiere, il y avait quatre dalles renforcees par des barres d'acier avec des taux 
d'armature variant entre 0,58 a 1,79% ; la deuxieme serie avait huit dalles renforcees par 
differents treillis de PRFC, le taux d'armature de ces dalles variaient entre 0,19 a 1,05 % ; 
et la troisieme serie comportait cinq dalles renforcees par un PRF hybride de verre et de 
carbone, le taux d'armature etait compris entre 0,64 et 3,78 %. Ils ont conclu que pour la 
plupart des dalles, le glissement des barres se produit a des deflexions elevees proche de 
la rupture. Les resultats ont montre aussi que 1'augmentation du taux d'armature des 
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treillis NEFMAC type C (fibres de carbone noyees dans la resine vinylester) de 0,29 % a 
1,05 % augmente la charge de rupture par poinconnement de 40 %. lis ont conclu aussi 
que 1'augmentation de l'epaisseur de la dalle ameliore le comportement de la fissuration, 
la charge ultime et la rigidite flexionnelle. 
El-Ghandour et al. (1999,2003) ont etudie le comportement au poinconnement des dalles 
plates en beton arme de PRF avec et sans armature de cisaillement en PRFC. lis ont 
conduit un programme experimental sur deux etapes afin de tester huit dalles carrees en 
beton, simplement appuyees, ayant une longueur de cote de 2 m et armees avec des 
armatures en PRFV et PRFC. La premiere etape comprenait quatre dalles dont deux 
etaient renforcees avec des barres en PRFV avec un taux d'armature de 0,18 %. Les deux 
etaient renforcees avec des barres en PRFC avec un taux d'armature de 0,15 %. Dans la 
deuxieme etape, ils ont fait augmenter le taux d'armature des PRFV et PRFC a 0,38 %. 
Les dalles etaient testees en utilisant une charge concentree a leur centre. Dans la 
premiere etape, des problemes de glissement de barres et localisation de fissures etaient 
identifies. L'augmentation du taux d'armature dans la deuxieme etape tout en diminuant 
l'espacement entre les barres a elimine ces problemes et la rupture s'est produite par 
poinconnement. Cependant, les armatures de cisaillement en PRFC etaient inefficaces 
pour augmenter significativement la capacite de la dalle due a sa fragilite. 
Ospina et al. (2003) ont etudie le comportement au poinconnement de quatre dalles 
carrees bidirectionnelles interieures en beton. Les dalles etaient armees de barres et de 
treillis en PRF. Les dimensions de ces dalles etaient de 2150x2150 xl55 mm. Elles 
etaient appuyees sur huit supports qui formaient un cercle de 1670 mm de diametre et 
chargees au centre via une plaque carree. Les principales variables etaient le type 
d'armature (acier ou PRFV), le type de mat utilise (barres ou treillis bidirectionnels) et le 
taux d'armature qui variait de 0,73 % a 1,46 %. Les resultats de ces tests ont montre que 
la rupture par poinfonnement etait due a la rigidite du PRF et ses caracteristiques 
d'adherence. 
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El-Gamal. (2005) avait etudie le comportement de neuf dalles de ponts a confinement 
interne ayant les dimensions 3000 mm de long x 2500 mm de large x 200 mm 
d'epaisseur. Les dalles ont ete supportees par deux poutres metalliques espacees de 2000 
mm centre a centre et encastrees sur les deux cotes longitudinaux. Les dalles etaient 
soumises a une charge concentree monotone appliquee au centre sur une aire de contact 
de 600 mm x 250 mm. Le chargement simulait la charge de roue la plus defavorable du 
camion CL-625 (87,5 kN) conformement au code canadien sur le calcul des ponts 
routiers (CAN/CSA-S00). Les dalles ont ete divisees en cinq groupes. Dans le premier, il 
y avait la dalle de controle qui etait renforcee avec des barres d'acier avec un taux 
d'armature de 0,3 % dans toutes les directions. Dans le deuxieme groupe, il y avait trois 
dalles renforcees avec des barres en PRFV avec le meme taux d'armatures dans toutes les 
directions, a l'exception de la direction transversale inferieure dans laquelle le taux 
d'armature variait de 1 % a 2 %. L'objectif etait d'etudier l'influence du taux d'armature 
dans la direction transversale inferieure sur le comportement des dalles encastrees. Le 
troisieme groupe contient deux dalles armees avec des barres en PRFV dans toutes les 
directions, a l'exception de la direction transversale inferieure pour laquelle des barres en 
PRFC ont ete utilisees avec deux differents taux d'armature (0,34 % et 0,60 %). Le 
quatrieme groupe contient deux dalles sans aucune armature superieure, cependant, elles 
avaient le meme taux d'armature dans la direction transversale (1,2 %), et deux differents 
taux pour la direction longitudinale (0,6 % et 0,25 %). Les barres utilisees dans ce groupe 
etaient en PRFV. Ce dernier groupe avait comme objectif 1'etude du comportement des 
dalles de ponts sans armature superieure et l'effet de l'armature longitudinale inferieure. 
Le cinquieme groupe contient une seule dalle sans aucune armature afin d'etudier l'effet 
des encastrements sur le comportement de la dalle (confinement lateral de la dalle). Les 
resultats de ces tests ont montre que toutes les dalles ont rompu par poinconnement. La 
capacite portante des dalles de ponts testees etait d'environ trois fois plus elevee que la 
charge a l'etat limite ultime (220 kN). 
El-Ragaby (2007) a fait une etude experimentale sur 1'evaluation du comportement de 
dalles de ponts en beton a confinement interne armees de PRFV soumises a des charges 
concentrees cycliques. L'etude avait comme objet d'examiner la duree de vie en fatigue 
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pour de tels elements de ponts. Cette etude comprenait egalement une dalle en beton 
arme d'acier pour des fins de comparaison. Neuf dalles de ponts (3000 mm de long x 
2500 mm de large x 200 mm d'epaisseur) ont ete testees sous charges cycliques jusqu'a 
la rupture. Huit dalles ont ete armees avec des barres en PRFV et une autre avec des 
barres en acier. Le taux d'armature dans la direction transversale varie. Six de huit dalles 
etaient armees de barres en PRFV avec un taux d'armature de 1,2%, la septieme avait un 
taux d'armature de 1 %, alors que la derniere son taux etait de 1,8 %. Le taux armature 
dans le reste des directions varient aussi de 0,26 a 2,8 % dont une sans d'armature 
superieure. Les dalles ont ete supportees par deux poutres metalliques espacees de 2000 
mm centre a centre et soumises a une charge concentree cyclique via une plaque d'acier 
de 75 mm d'epaisseur sur une aire de contact de 600 mm x 250 mm. La charge simule le 
poids d'une roue de camion conformement au Code canadien sur le calcul de ponts 
routiers (CSA-S6). Differents modes de chargement cyclique (ex., amplitude variable qui 
variaient de 183,8 a 490,0 kN) sous forme des paliers de charges ont ete appliques sur les 
dalles pour 100000 cycles a une frequence de 2 Hz jusqu'a la rupture. Une feuille de 
neoprene de 20-mm d'epaisseur a ete utilisee entre la plaque d'acier et la surface du 
beton. Le montage d'essai utilise est analogue a celui utilise precedemment par El-Gamal 
(2005). Les resultats obtenus ont demontre que; toutes les dalles testees (armees de PRFV 
et d'acier) ont rompu par poinconnement, que 1'armature de 1'assemblage superieur a un 
faible effet sur la performance en fatigue des dalles. L'auteur a conclu aussi que les dalles 
de ponts en beton arme en PRFV ont une meilleure performance en fatigue 
comparativement a celles armees d'acier. 
2.5 Rupture par poinconnement 
La rupture par poinconnement est caracterisee par une force concentree agissant 
perpendiculairement sur une dalle, reaction d'une colonne ou charge concentree, qui cree 
une rupture locale par penetration a travers la dalle. La figure 2.7 montre le cone tronque 
de poinconnement separe de la dalle par la fissure de cisaillement generalement inclinee 
par rapport au plan de la dalle d'un angle compris entre 25 et 40° [Guandalini 2005] 
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Figure 2.7 Rupture par poinconnement d'une dalle en beton arme 
Ce mecanisme de rupture peut se produire essentiellement dans les planchers-dalles et 
dans les semelles et radiers de fondation, lorsqu'une grande charge est transmise a une 
dalle par des appuis concentres ou dans les dalles de tablier de ponts. Le poinconnement 
des dalles sans armature de cisaillement est un mode de rupture fragile, particulierement 
indesirable, auquel il convient de preter une grande attention lors de la conception et 
1'execution. 
Le phenomene du poinconnement des dalles en beton arme est l'un des problemes les 
plus etudies en beton arme mais, malgre cela, il reste encore peu maitrise, encore moins 
au niveau des dalles de tablier de ponts renforcees avec des barres de PRF. Une approche 
pratique de calcul, basee sur la verification d'un effort de cisaillement nominal (mesure 
sur un perimetre dit critique) compare avec une resistance obtenue par des methodes 
empiriques, s'est imposee dans presque toutes les normes a cause de sa simplicite. Les 
essais montrent que d'autres parametres tels que le taux d'armature, la force de 
precontrainte et l'effet d'echelle ont neanmoins une influence sur la resistance nominale 
au cisaillement. 
Meme si 1'approche empirique utilisee dans les normes est suffisante pour les besoins de 
design, une meilleure comprehension du phenomene est indispensable pour concevoir des 
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structures plus performantes et aptes a repondre aux exigences de la construction 
moderne. En outre, un modele physique capable de determiner la charge de 
poinconnement dans des conditions particulieres non prevues par les normes et avec une 
precision meilleure est indispensable a 1'evaluation de la capacite portante de structures 
existantes. 
Generalement le comportement en cisaillement des elements en beton arme y compris le 
poinconnement des dalles armees de PRF n'est pas assez etudie. Depuis les annees 60, 
plusieurs recherches ont ete effectuees sur le poinconnement des dalles armees d'acier 
conventionnel et plusieurs modeles de calcul ont ete proposes (Elstner et Hognestad 
1956 ; Kinnunen et Nylander 1960 ; Moe 1961 ; Taylor et Hayes 1965 ; Vanderbilt 
1972 ; Regan 1974 ; Hewitt et Batchelor 1975 ; Shehata et Regan 1989 ; Gardner 1990 ; 
Kuang et Morley 1992 ; Kuang et al. 1994 ; Petrou et Perdikaris 1996 ; El-Salakawy et al. 
1999, 2000 et Grady et al. 2002). Cependant, ces modeles ne peuvent pas etre appliques 
directement sur les dalles en beton arme de PRF a cause de la difference entre les 
proprietes physiques et mecaniques des armatures de PRF et celles d'acier conventionnel, 
dont en particulier le module d' elasticite. 
A cause du faible module d'elasticite des barres en PRF disponibles sur le marche (autour 
de 20 % et 65 % pour les barres en PRFV et PRFC, respeetivement, comparativement a 
l'acier), les elements en beton arme avec des barres en PRF, comparativement a ceux en 
acier avec la meme quantite d'armature, developpent des fissures plus larges et plus 
profondes [ACI 440.1R-06]. Les fissures profondes diminuent la contribution de la 
resistance au cisaillement du beton non fissure (reduction de la section comprimee du 
beton sain). Des larges fissures diminuent les contributions venant des interfaces des 
agregats et des contraintes residuelles de traction. En plus, due a la resistance transversale 
relativement faible des barres en PRF et les fissures relativement larges, la contribution 
de Taction du goujon (resistance transversale de la barre) peut etre negligee. Finalement, 
la resistance au cisaillement globale des elements en beton renforce par des barres en 
PRF est inferieure a celle des elements renforces par la meme section de barres d'acier. 
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2.6 Modeles de calcul de la capacite portante des dalles en 
beton 
Les etudes experimentales et theoriques ainsi que les differents codes de calcul concluent 
que la rupture par poinconnement est le mode de rupture des dalles de ponts ayant un 
certain rapport travee/epaisseur et soumises aux charges de roues. Des modeles de calcul 
pour predire la capacite de poinconnement des dalles en beton soumises a des charges 
concentrees sont presentes et discutes dans ce qui suit. 
Le modele physique developpe dans les annees 60 a l'universite KTH, Royal Institute of 
Technology a Stockholm, par Sven Kinnunen et Henrik Nylander (1960), reste un des 
modeles physiques les plus utiles pour comprendre le comportement des dalles dans la 
zone de poinconnement. En utilisant le modele Kinnunen et Nylander, il est assez simple 
de representer le comportement en flexion de la dalle dans un diagramme Force V -
Rotation \|/ du debut du chargement jusqu'a la rupture. Le comportement non-lineaire du 
beton et de 1'armature est considere d'une fagon tres simple. Son application dans la 
pratique est neanmoins compliquee. 
Le modele de Kinnunen et Nylander est base sur des dalles circulaires avec une armature 
disposee radialement et tangentiellement (en forme d'anneaux) et soumise a une charge 
lineaire circulaire agissant sur son pourtour. Les resultats des tests ont montre que la 
deformation des armatures de flexion, dans la partie de la dalle qui se trouve a l'interieur 
du futur cone de poinconnement, diminue quand la fissure de cisaillement s'ouvre. La 
premiere fissure de cisaillement s'ouvre a une charge variant de 45 a 75 % de la charge 
ultime. Les resultats des tests ont montre que la deflexion de la partie de la dalle se 
trouvant a l'exterieur du futur cone de poinconnement augmente lineairement dans la 
direction radiale. Les auteurs ont suppose que la partie de dalle a l'exterieur du futur cone 
de poinconnement travaille comme un corps rigide et, durant le chargement, tourne 
autour du centre. Le segment superieur de la dalle est appuye par le biais d'un voile 
conique comprime entre la colonne et la racine de la fissure inclinee de poingonnement, 
comme l'illustre la figure 2.8a. Le centre de la rotation etait suppose le haut du voile 
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conique. Le beton dans la region du voile a d'une part subi une contrainte de compression 
triaxiale sous la charge appliqu^e et d'autre part des contraintes circonferentielles et la 
composante horizontale de la force de compression dans le voile conique. 
Au fur et a mesure que la charge augmente, le segment rigide tourne autour de son point 
de rotation CR et il est en equilibre avec les forces agissantes grace aux efforts internes 
radiaux et tangentiels agissants sur les bords. La deformation tangentielle sur la face 
comprimee de la dalle a une distance de fi/2 + v du centre de la colonne (figure 2.8) a ete 
choisie comme critique pour la determination de la resistance du voile. La rupture fut 
produite quand cette deformation tangentielle atteignait une valeur critique de 0,0019. II 
s'agissait done d'un critere de rupture avec une formulation empirique. Dans le modele 
ideal, la rupture etait supposee avoir lieu seulement par la ruine du beton dans la direction 
tangentielle. Or d'apres d'autres essais, la rupture etait plutot localisee a la face de 
colonne ou les deformations radiales etaient plus importantes que les deformations 
tangentielles. lis ont conclu que Tangle de rotation a la rupture diminue avec 
l'augmentation du taux d'armature et la diminution des dimensions des colonnes. La 
charge ultime experimentale etait de 10 a 15 % plus elevee que les valeurs donnees par 
les essais sur des dalles avec une armature bidirectionnelle. Ceci peut etre attribue a 
Teffet du goujon de l'armature a travers la fissure de cisaillement. Pour parer a ce 
probleme, ils ont recommande d'augmenter la charge de rupture prevue de 15 a 20 % afin 
de tenir en compte l'effet du goujon. 
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Figure 2.8 Le modele physique de Kinnunen et Nylander a) coupe a travers la dalle 
axisymetrique b) segment de dalle avec forces agissantes [Kinnunen 1960] 
Hewitt et Batchelo (1975) ont elargi le modele de Linnunen et Nylander pour inclure les 
extremites encastrees. lis ont reporte que Tencastrement des bords de dalles en 
mouvement developpe des forces qui menent a la perfection de la capacite ultime. lis ont 
observe que 1'augmentation dans la charge de rupture depend de la magnitude 
d'encastrement fourni par le systeme. Les deux chercheurs ont conclu que les forces sur 
les extremites qui agissent sur la dalle encastree devraient etre multipliees par un facteur 
empirique (facteur d'encastrement) deduit des essais. Un facteur d'encastrement eleve 
mene a une contrainte de poinconnement elevee. lis ont remplace l'aire rectangulaire de 
la charge axiale du camion par une surface circulaire de perimetre equivalent et ce pour 
des fins d'approche theorique. lis ont suppose que la dalle encastree pourrait etre 
consideree comme une surface circulaire, definie par le plus grand cercle se trouvant 
entre les lignes centrales des poutres adjacent comme l'illustre la figue 2.9. 
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Figure 2.9 reseau de fissuration de la dalle idealisee 
Nielsen et al. (1978) ont utilise la theorie de la plasticite afin de predire la capacite de 
poinconnement des dalles en beton arme. La theorie n'etait pas en concordance avec 
l'experimental. Ceci est probablement du a l'effet du taux d'armature non pris en compte 
dans la theorie. Un autre modele developpe par Andra (1982) dans lequel on n'a pas pris 
en consideration les deux membranes et les effets des goujons des barres d'acier qui se 
croisent avec les fissures de cisaillement. Le modele a sous-estime les valeurs mesurees 
par Kinnunen et Nylander d'environ 30%. 
Kirkpatrick et al. (1984) ont developpe une approche pour la prediction de la resistance 
de dalles en beton soumises aux charges mobiles. L'approche avait l'avantage d'etre 
simple a appliquer et n'exige pas de facteurs empiriques dans le calcul de la resistance au 
poinconnement des dalles en beton. Cependant, la methode ne tient pas en compte de 
1'amelioration de la capacite ultime en augmentant le taux d'armature de flexion. 
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Une nouvelle idee a ete faite par Shehata et Regan (1989), ou ils ont tenu compte de 
l'effet du goujon dans la resistance au poinconnement des dalles en beton arme. Dans 
leur modele, ils ont permis la deformation de la partie de la dalle en dessus de la colonne 
delimitee par les fissures de cisaillement. Ils ont considere que le beton dans la zone 
critique rompt par partie sous les contraintes principales de traction ou par mine du beton 
dans les directions radiale ou tangentielle. 
Marzouk et Hussein (1991) ont utilise le modele de Kinnunen et Nylander pour predire la 
resistance ultime au poinconnement d'une dalle bidirectionnelle en beton a haute 
resistance. Ils ont rapporte que le modele de Kinnunen et Nylander donne une meilleure 
prediction de la resistance au poinconnement des dalles en beton soumises aux charges 
concentrees. Les modes de rupture observes etaient classes en trois categories; a)-
rupture par poinconnement pure, ce qui se produit quand la dalle montre de petites 
deflexions avec la plastification de 1'armature d'acier localisee en dessus de la colonne, 
b) rupture par flexion pure, ce qui se produit quand la dalle montre une grande d6flexion 
et la plupart des barres d'armature se plastifient avant que le poinconnement apparaisse, 
et c) rupture par cisaillement ductile qui est la transition entre la rupture par 
poinconnement pure et la rupture par flexion pure. 
Kuang et Morley (1993) ont propose un modele theorique de la rupture en plasticite par 
poinconnement des dalles en beton a confinement interne. Le modele avait pris en 
consideration . le perfectionnement de la resistance au poinconnement due au 
developpement de Faction compressive dans les dalles. 
Wegner et Mufti (1994) ont rapporte que le modele developpe par Kinnunen et Nylander 
pourrait etre applique sur les systemes de dalles de tabliers armees avec d'autres types 
d'armature que celle en acier. Ils ont developpe leur modele pour lier la deflexion sous 
une charge concentree a une force laterale fournie aux appuis de la dalle resultant du 
renforcement externe. Ils ont conclu que le modele montre un bon accord avec les 
resultats experimentaux. 
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Mufti et Newhook (1998) ont developpe un modele theorique pour predire le 
comportement des dalles de tablier a confinement interne en beton renforce par des 
fibres. lis ont developpe aussi un programme informatique (PUNCH) pour predire la 
capacite ultime de ce type de dalles sous charges concentrees. La charge de rupture par 
poinconnement rut atteinte quand la deformation circonferentielle du beton pres de la 
surface (B/2 + v) atteignait une valeur de 0,002. 
2.7 Calcul de la resistance au poinconnement de dalles armees 
d'acier selon les guides et codes 
2.7.1 Code ACI (ACI-318-2005) 
Les equations de calcul du cisaillement, dans le code de calcul du beton arme Canadien 
[CSA-A23.3, 2004] et le code Americain de batiment ACI [ACI-318, 2005], sont basees 
sur les travaux de Moe (1961). Les methodes de calcul dans ces deux codes sont basees 
sur l'hypothese suivante : la force de cisaillement ultime est proportionnelle a la racine 
carree de la resistance du beton. Les deux codes d'ACI et de CSA calculent la section 
critique a une distance de d/2 du bord de la charge concentree. 
La resistance a 1'effort tranchant des dalles sans armature de cisaillement donnee par le 
code ACI [ACI-318, 2005], Vc en unites S.I. est la petite valeur des trois equations 
suivantes : 
Vc = 
r
 0 34^ 
0,17 + ' 
V re J 
Jflhd (2.1a) fie 
Vc=0,33^fjb0d (2.1b) 
V, = 0,166 + 0,83 
asd 
b
o J 
fflhd (2.1c) 
Ou 
yc : resistance nominale au cisaillement fournie par le beton ; 
fic '• rapport de la longueur sur la largeur de la charge concentree ; 
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bo : perimetre de la section critique a une distance de d/2 du bord de la charge 
concentree; 
/ / : resistance en compression du beton ; 
d : distance de la fibre extreme comprimee au centre d'armature de traction ; et 
as : 4 pour les colonnes interieures, 3 pour les colonnes de l'extremite et 2 pour les 
colonnes de coins. 
La capacite de cisaillement du beton V^/des elements en flexion utilisant les armatures en 
PRF comme armature principale est evaluee dans le code [ACI-440.1R-06] comme 
montre ci-dessous. L'equation proposee tient compte de la rigidite axiale de l'armature en 
PRF (A/Ef) comparee a celle de l'armature en acier (ASES). 
AtEt 
v
'-t=-H-y< (2-2) 
Ou 
Af : section d'armature en PRF ; 
As : section d'armature en acier ; 
Ef : module de Young d'armature de traction en PRF ; et 
Es : module de Young d'armature en acier. 
2.7.2 Code CSA (A23.3-04) 
La resistance a 1'effort tranchant des dalles sans armature de cisaillement dans le code 
Canadien CSA [A23.3-04], Vc en unites S.I. est la petite valeur des equations suivantes : 
0,m<t>cy[fjb0dv (2.3a) 
Vc =O,3U0cy[flbodv (2.3b) 
4flb0dv (2.3c) 
Vc = u-1" 
v = 0,19 + -
a,d^ 
b
o J 
Les parametres de ces equations sont mentionnes dans le modele d'ACI, a 1'exception de 
as qui egale a 4 pour les colonnes interieures et 3 pour les colonnes d'extremites et 2 
pour les colonnes d'angle, A. egal a 1 pour un beton a densite normale, 0,85 pour un. 
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beton a densite moyennement faible et 0,75 pour un beton a densite faible. <f>c egale a 
0,65. dv = 0,9d 
2.7.3 Standard Britannique (BS 8110,1997) 
L'equation de calcul de la resistance au cisaillement dans le standard britannique (British 
Standard BS-8110, 1997) est basee sur les resultats de Regan (1974) et il differe des 
modeles Nord-Americains. La difference du modele Britannique est dans la 
proportionnalite de la resistance a l'effort tranchant du beton a la racine cubique de la 
resistance de compression du beton au lieu de la racine carree. Le perimetre de 
cisaillement critique est suppose etre situe a 1,5 d autour des cotes de la colonne. 
L'equation de calcul de la resistance a l'effort tranchant du standard Britannique en 
unites S.I. est: 
Ve = Kd 0,79(l00p)1/3f^ 
1/4 
' / . , v " 
25 
(2.4) 
Ou 
Vc : resistance nominale fournie par le beton ; 
bo : perimetre de la section critique a une distance de l,5d de la charge concentree ; 
/ / : resistance en compression de beton ; 
d : distance entre la fibre extreme comprimee et 1'armature tendue ; et 
p : taux de renforcement de 1'armature de flexion. 
La resistance a l'effort tranchant des elements renforces par des armatures en PRF est 
donnee dans le code canadien du batiment (CSA-S 806-02), mais aucune equation n'a ete 
donnee pour le calcul de la resistance au poingonnement des elements renforces par des 
armatures en PRF. 
Les modeles precedents ne peuvent etre appliques directement pour predire la capacite de 
la resistance au poinconnement des dalles en beton arme avec de PRF (barres, treillis). 
Ceci est du a la difference entre les proprietes physiques et mecaniques des armatures en 
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PRF et celles en acier, notamment celles relatives aux modules d'elasticite et les 
caracteristiques d'adherence [Ospina et al. 2003]. 
2.8 Modeles de calcul de la resistance aii poin^onnement pour 
les dalles bidirectionnelles en beton arme de PRF 
Pour les dalles en beton renforce d'acier et du au module d'elasticite relativement eleve 
de 1'acier, le facteur dominant qui determine la resistance au cisaillement est l'aire du 
beton dans la zone comprimee. Cette aire reste pratiquement inchangee apres la 
fissuration car la profondeur de l'axe neutre varie tres peu. Ceci est vrai pour des taux 
d'armature d'acier communs. Or, les codes de calcul Nord-Americains ne tiennent pas en 
compte du taux d'armature de flexion dans la determination de la resistance au 
poinconnement des dalles en beton arme d'acier (El-Gamal 2005). Cependant, du au 
module d'elasticite relativement faible des barres en PRF (20 % a 60 % compare a 
1'acier), la resistance au cisaillement du beton des dalles arme de PRF est plus sensible a 
la rigidite de 1'armature quand la profondeur de l'axe neutre est reduite significativement 
apres la fissuration. 
Quelques modeles empiriques pour predire la resistance au poinconnement des dalles en 
beton renforce par des barres de PRF ont ete developpes et introduits par differents 
chercheurs comme decrit ci-dessous 
2.8.1 Modelejaponais (JSCE 1997) 
Le modele japonais prend en consideration les elements en beton arme PRF. Comme les 
modeles d'ACI et de CSA, la methode de calcul japonais (JSCE, 1997) est basee sur 
l'hypothese que resistance au cisaillement est proportionnelle a la racine carree de la 
resistance en compression du beton. Cette resistance pour les dalles sans armature de 
cisaillement est donnee (JSCE 1997) par l'equation suivante en unites S.I.: 
Vc=PdPPPrfPcdbodlY (2.5a) 
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Ou: 
fpcd = mm(o,2y[fJ; 1,2) (MPa) (2.5b) 
J3d = min(VT00077; 1,5) (2.5c) 
(2.5d) 
(2.5e) 
u 
d~ 
u longueur peripherique de la surface chargee ; 
d distance entre la fibre extreme comprimee et le centre 1'armature tendue (mm) 
bo perimetre de la section critique a une distance de d/2 de la charge concentree ; 
EPRF module de Young del'armature dePRF en traction ; 
Eacier module de Young de l'acier ; et 
p valeur moyenne du taux d'armature dans les deux directions. 
2.8.2 Modele propose par El-Ghandour et al. (1999) 
El-Ghandour et al. (1999, 2003) ont effectue des essais sur des dalles en beton arme de 
PRF avec et sans armatures de cisaillement. lis ont etudie les deux approches de 
deformation et de contrainte utilisdes pour determiner la resistance en cisaillement des 
dalles en beton arme de PRF. L'idee est de convertir la section d'armature de PRF 
actuelle a une section d'acier equivalente et l'utiliser dans les equations des dalles 
renforcees avec de l'acier. lis ont conclu que l'approche de deformation represente une 
limite inferieure et l'approche de contrainte represente une limite superieure pour la 
capacite en cisaillement. lis ont introduit une approche modifiee qui incorpore les deux 
approches, deformation et contrainte, comme une modification de la section de PRF 
equivalente a la section d'acier utilisee dans l'approche du code Britannique (BS-8110-
1997). 
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En parallele, ils ont effectue des essais sur des dalles en beton arme de PRF. lis ont 
compare la capacite ultime avec celle prevue par les differents codes. Ils ont suggere 
aussi de modifier l'equation d'ACI-318 en multipliant la valeur de la resistance a l'effort 
tranchant par le terme (EPRf/Eacier)1/3 comme suit: 
YcM = 0 , 3 3 ^ 
' F 
V ^acier J 
b0d (2.6) 
Ou: 
flc : resistance en compression du beton (MPa); 
module de Young de 1'armature de PRF (GPa); 
module de Young de l'acier (GPa); 
perimetre de la section critique a une distance de d/2 de la charge concentree 
E 'fibre 
trader 
bo 
(mm), 
d : hauteur effective de la dalle (mm). 
Ils ont conclu que la modification mene a des predictions plus precises de la capacite de 
cisaillement de leurs dalles armes de PRF et testees sans armature de cisaillement. 
2.8.3 Modele propose par Mattys et Taerwe (2000) 
Matthys et Taerwe (2000) ont etudie" le comportement au poinconnement des dalles en 
beton arme avec differents types de treillis de PRF. Les resultats des tests ont montre que 
les dalles armees de PRF, ayant une resistance en flexion similaire a celle de la dalle de 
controle, atteignent une charge de poinconnement et une rigidite inferieures. Ils ont aussi 
conclu que l'augmentation de l'epaisseur de la dalle ameliore le comportement de 
fissuration, la charge ultime et la rigidite a l'etat de fissuration complete. Ils ont note que, 
plus la rigidite axiale (pE) de 1'armature de traction en PRF croit, plus la capacite de 
poinconnement croit et la deflexion de la dalle a ultime decroit. A partir des resultats des 
essais, ils ont suggere de modifier l'equation donnee par le code Britannique (BS-8110-
97) pour tenir compte de 1'utilisation des barres en PRF. L'equation proposee pour la 
determination de la resistance au poinconnement est comme suit: 
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ED "\ IOO^^SL/; 
E 
VcMT = 1,36^ A"er J b0d (2.7) 
d* 
Ou: 
/?/ : taux d'armature en traction ; 
bo : le carre ou le rectangle du perimetre de controle a une distance de l,5d de la 
charge concentree (mm); les autres parametres sont donnes dans l'equation 
precedente (2.4). 
2.8.4 Modele propose par Ospina et al. (2003) 
Ospina et al. (2003) ont examine le comportement au poinconnement de dalles renforcees 
par des barres et treillis en PRF. Les resultats des tests ont montre que les dalles 
renforcees par des armatures en PRF suivent le meme comportement observe par 
Kinnunen et Nylander sur les dalles renforcees par des armatures en acier. Le 
comportement etait affecte par la rigidite axiale (pE) de 1'armature en traction et 
l'adherence de ces barres avec le beton. lis ont introduit une modification sur l'equation 
presentee par Matthys et Taerwe (2000) comme suit: 
Vc,osP = 2Jl(pff$Jj^b0d (2.8) 
V acier 
Ou tous les parametres sont definis dans l'equation precedente (2.7). 
2.8.5 Modele propose par El-Gamal et al. (2005) 
El-Gamal et al. (2005) ont propose une equation qui tient compte de la plupart des 
facteurs donnes par les resultats de la litterature affectant la resistance au poinconnement 
d'une dalle de tablier a confinement interne en beton arme de PRF. Ces facteurs sont la 
rigidite flexionnelle de 1'armature transversale inferieure et la rigidite dans le plan des 
dalles engendree par les panneaux adjacents dans les deux directions transversale et 
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longitudinale. Aussi, la presence d'une poutre a l'extremite libre de la dalle fourni un 
encastrement longitudinal dans le plan. L'equation proposee considere tous ces facteurs 
et resulte d'une modification de celle d'ACI 318-2005 en ajoutant les effets de la rigidite 
flexionnelle de 1'armature inferieure principale, et l'effet de la continuite dans la direction 
longitudinale et/ou transversale ; elle s'ecrit comme suit: 
Vc,G=0,33y[f!b0da(l,2)N (2.9a) 
Ou: 
N : represente l'effet de continuite de la dalle sur la resistance au poinconnement, = 0 
pour une travee de dalle dans les deux directions, = 1 pour une dalle continue dans 
une direction, = 2 pour une dalle continue dans les deux directions ; 
a : est une fonction de la rigidite flexionnelle de 1'armature inferieure principale, de la 
surface de charge appliquee et de la hauteur effective de la dalle. 
l
' Sd 
a = 0,62(pf EMl + — (2.9b) 1 f
' I b , 
Ou, 
PfQtEf : sont le taux d'armature et le module d'elasticite (GPa) de 1'armature principale 
inferieure, respectivement; 
d : hauteur effective de la dalle (mm); et 
bo : perimetre de la section critique a une distance de d/2 de la charge concentree 
(mm), 
2.8.6 Modele d'ACI 440.1R-06 (2006) 
ACI 440.1R-06 traite de 1'utilisation de 1'armature en PRF dans les structures en beton 
arme. L'equation proposee est la suivante : 
Vc=^4fjb0c (2.10a) 
bo : le perimetre de la section critique a une distance de d/2 de la face de colonne 
(mm). En plus, la forme de la surface critique devrait etre le meme que celle de la 
colonne; et 
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c : la profondeur de l'axe neutre de la section fissuree transformee (mm), c = kd 
k = yj2pfnf +(pfnf)2 -pfnf (2.10b) 
nf rapport des modules (Eprf/Ebeton) 
L'equation (2.10a) peut etre ecrite comme suit: 
v.-.f 0,33^[fjb0d (2.10c) 
L'equation 2.10c est l'equation simple de la resistance au poinconnement pour les dalles 
renforcees en acier donnee par l'ACI 318-05 et modifiee par le facteur f _ |qui prend en 
\2) 
compte la rigidite axiale de 1'armature en PRF. 
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CHAPITRE 3 
PROGRAMME EXPERIMENTAL 
3.1 Generalites 
Le programme experimental presente ici a pour objectif 1'etude du comportement des 
dalles de tabliers de ponts a confinement interne renforcees par differents types 
d'armature en PRF et differents taux de renforcement. 
Un total de huit dalles en beton, a echelle reelle, a ete fabrique pour realiser le 
programme experimental au laboratoire. Six dalles sont renforcees de barres en PRFV, 
une septieme dalle est renforcee, pour 1'assemblage inferieur, de barres en PRFC suivant 
la direction transversale et de barres en PRFV dans les autres directions. La huitieme 
dalle est renforcee de barres d'armature en acier. Les dalles sont appuyees sur deux 
poutres metalliques espacees de 2000 mm centre a centre et sont soumises a une charge 
statique coneentree. Le chargement est applique sur une aire de contact de 600 mm x 250 
mm afin de simuler une charge de camion (87,5 kN - CL-625) conformement au code 
Canadien sur le calcul des ponts routiers (CSA-S6). Les parametres d'essai sont 
l'epaisseur des dalles, le type et le taux d'armature dans la direction transversale 
inferieure, la resistance a la compression du beton, ainsi que le taux d'armature dans les 
autres directions (les deux directions transversale et longitudinale pour 1'assemblage 
superieur et la direction longitudinale pour assemblage inferieur). 
3.2 Proprietes des materiaux 
3.2.1 Proprietes du beton 
Trois types de beton ont ete utilises pour fabriquer les dalles. Le premier type de beton 
est un beton ordinaire, (beton de Type V, selon les specifications du Ministere des 
Transports du Quebec) ayant une resistance a la compression de 35 MPa a 28 jours. Ce 
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beton ete utilise pour fabriquer sept dalles. La composition du beton est comme suit: 746 
kg de gros granulats (10 a 20 mm), 544 kg de sable, 300 kg de ciment Portland (type 10). 
Le rapport eau/ciment est de 0,30 avec 5 % d'air. La resistance reelle du beton varie entre 
35 MPa et 43 MPa. Cette variation est due au temps de cure du beton qui variait entre 28 
et 56 jours. Le deuxieme beton est un beton ordinaire ayant une resistance un peu plus 
elevee par rapport au premier beton. La resistance a la compression de ce beton est de 
53,1 MPa. Ce beton est constitue de (pour un metre cube de beton frais) 1295 kg de gros 
granulats (5 a 20 mm), de 941 kg de sable et de 520 kg de ciment Portland (type 10). Ce 
beton a un rapport eau/ciment de 0,30 avec 5 % d'air. Cependant, le troisieme beton 
utilise a une resistance a la compression de 65 MPa a 28 jours. La composition de ce 
beton est comme suit (pour un metre cube de beton frais): 1230 kg de gros granulats (5 a 
20 mm), 938 kg de sable et de 446 kg de ciment Portland (type 10). Ce beton presente un 
rapport eau/ciment de 0,12 avec 2 % d'air. Le beton est fourni par un camion malaxeur et 
sa resistance a la compression est obtenue par l'ecrasement de 3 cylindres de beton ayant 
200 mm de hauteur et 100 mm de diametre. 
3.2.2 Proprietes de l'armature en acier 
Les barres d'armature en acier utilisees pour le renforcement de la dalle de controle D-Ac 
sont de type 10M (diametre 11,3 mm) avec une limite elastique de 453 MPa. Les 
proprietes mecaniques de ces barres sont determinees suivants les normes en vigueur. 
3.2.3 Proprietes de l'armature en PRF 
Deux types de barres en polymeres renforcees de fibres (PRF) sont utilisees dans les 
dalles experimentales de cette etude; des barres V-ROD™ a base de fibres de verre 
(PRFV) et des barres V-ROD™ a base de fibres de carbone (PRFC). Les barres V-
ROD™ de PRFV [Pultrall Inc. 2004] sont fabriquees par pultrusion suivi d'un processus 
de recouvrement en ligne de sable et de resine pour la surface exterieure. Ces barres de 
PRFV sont fabriquees avec des fibres de verre de type E a haute resistance (73% de fibre 
par volume) et une resine vinyl ester modifiee. Les barres en PRFC sont fabriquees avec 
des fibres de carbone continues noyees dans une resine vinyl ester. Pour les barres en 
PRF de verre, deux differents diametres sont utilises [No. 13 (12,7mm) et No. 16 
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(15,9mm)]. Trois differents lots de barres en PRFV de 15,9 mm de diametre ont ete 
utilises : le premier lot a ete fabrique en 2004, le deuxieme lot en 2006 et le troisieme est 
un lot de barres lisses. Pour les barres en PRFC, seul le diametre de 9,5 mm est utilise 
dans cette etude. La figure 3.1 montre une photo des barres d'armature en PRFV utilisees 
dans cette recherche. Les proprietes en traction des barres d'armature sont determinees en 
effectuant des essais de traction sur des specimens selon la norme de l'ACI 440.3R-04, 
CAN/CSA S6-06 (2006) et S806-02 (2002). Les proprietes physiques, mecaniques et 
elastiques des 3 types de barres d'armature (acier, PRFV et PRFC) utilisees dans cette 
etude sont donnees dans le Tableau 3.1. 
Tableau 3.1 Proprietes mecaniques des 3 types de barres d'armature 
„ . „ r Module Resistance a .„ Diametre Surface , , . , . . -^ , . • Allongement 
, . , 2^  d elasticite la traction °
 /ra. (mm) (mm)
 ( Q p a ) ( M p & ) max. (%) Type de barre 
Acier No. 10M 11,3 100 200 / 
*=453 = 0,2 
No. 13 12,7 128 41,0±2,14 768,9 ±33,6 [668]* 
1,87 ±0,02 
[1,81]** 
PRFV 
No. 16 
Lot 1 
No. 16 
Lot 2 
15,9 
15,9 
198,6 
198,6 
42,3 ±1,5 
41,6±1,5 
733,8±27,5 
[651]* 
778,5 ± 16,2 
[730]* 
1,73 ±0,02 
[1,67]** 
1,87 ±0,01 
[1,84]** 
No. 16 
Barres lisses 15.9 198,6 51,5 ±0,4 
722,6 ±23,0 
[654]* 
1,4 ±0,02 
[1,36]** 
PRFC No. 10 9,5 71,0 122 ± 2,4 1444+18,0 1,23 ±0,07 [1390]* [1,02]** 
f e 
y
 et y sont la resistance d'ecoulement et l'allongement d'ecoulement des barres 
d'acier, respectivement. 
*La resistance en traction garantie = la resistance en traction moyenne- 3 fois l'ecart type 
**L'allongement en traction garantie=l'allongement en traction moyen-3 fois l'ecart type 
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Figure 3.1 Photo montrant les differents types d'armature en PRFV utilisees 
3.3 Echantillons d'essai 
3.3.1 Generalites 
Les prototypes des dalles de tabliers a grande echelle sont dimensionnes afin de 
representer une partie du tablier d'un pont sous une charge de roue concentree. Les 
prototypes de dalles sont supposes se comporter comme une partie d'un tablier de pont. 
La localisation des prototypes de dalles sur un tablier de pont est illustree par la figure 
3.2. La conception est faite pour etudier la capacite ultime, la deformation dans les barres 
et le beton, la deflexion et la largeur des fissures des differents prototypes de dalles. 
Figure 3.2 Un echantillon d'essai comme une partie d'un tablier de pont 
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Le principal prototype a ete dimensionne au departement de genie civil de l'universite de 
Sherbrooke par Sherif El-Gamal (2004). Afin de completer le programme de recherche 
entame par le groupe de recherche, le meme prototype a ete utilise dans cette etude. 
3.3.2 Dalles d'essai 
Le programme experimental comprend huit dalles de tablier de pont en beton arme, a 
grande echelle (2500 mm de largeur, 3000 mm de longueur et une epaisseur variable). 
Ces dalles sont fabriquees et testees au laboratoire jusqu'a la rupture. Elles sont appuyees 
sur deux poutres metalliques espacees de 2000 mm centre a centre et soumises a une 
charge concentree statique sur une aire de contact de 600 mm x 250 mm afin de simuler 
une charge de camion conformement au code Canadien sur le calcul des ponts routiers 
(CSA-S6). La connexion de la dalle aux poutres metalliques s'est faite a l'aide de 
boulons metalliques suivant les deux cotes longitudinaux. Deux epaisseurs de dalles sont 
utilisees, soit 150 mm et 175 mm. La figure 3.3 montre les dimensions des dalles d'essai. 
En plus de l'epaisseur, la resistance a la compression du beton, le taux d'armature et le 
type d'armature sont les parametres d'etude retenus pour ce programme experimental. Un 
enrobage minimum de beton (inferieur et superieur) de 25 mm est utilise pour toutes les 
dalles comme le specifie l'article 16.4.4 du code Canadien sur le calcul des ponts routiers 
Figure 3.3 Dimensions des dalles d'essai 
54 
Les dalles testees sont divisees en trois groupes: le premier groupe contient deux dalles, 
l'une renforcee avee des barres d'armature en acier conventionnel pour des fins de 
comparaison, 1'autre renforcee avec des barres en PRFC suivant la direction transversale 
de 1'assemblage inferieur (direction principale) et des barres en PRFV suivant les autres 
directions. Le deuxieme groupe contient quatre dalles renforcees avec des barres en 
PRFV dont trois ont la meme epaisseur (175 mm) parmi lesquelles deux dalles sont 
renforcees de barres d'armature a surface sablee et 1'autre avec des barres lisses. La 
quatrieme dalle de 150 mm d'epaisseur est renforcee de barres en PRFV. Le troisieme 
groupe contient deux dalles renforcees de barres en PRFV avec un faible taux 
d'armature; et le quatrieme groupe contient une dalle en beton a haute resistance 
renforcee avec des barres en PRFV. 
Premier groupe de dalles; 
Ce groupe contient deux dalles, la premiere dalle (D-Ac) est renforcee avec des barres 
d'acier conventionnel dans les deux directions pour des fins de comparaison. Cette dalle 
de controle est dimensionnee a l'aide de la methode de calcul empirique specifiee par le 
code Canadian sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-2006] (Article 8.18.4.2) 
avec un taux d'armature de 0,3 % (No. 10M@229 mm) suivant toutes les directions. La 
deuxieme dalle de ce groupe, D-C, est renforcee avec des barres No. 10 (db = 9,5 mm) en 
PRFC dans la direction transversale (assemblage inferieur) avec un taux d'armature de 
0,4% (No.l0@134 mm). Le renforcement dans les autres directions est assure par des 
barres No. 16 (db = 15,9 mm) en PRFV avec un taux d'armature de 0,6% (No. 16@230 
mm). Le taux d'armature de la dalle D-C est choisi pour avoir une rigidite en flexion 
proche de celle de la dalle de controle. L'epaisseur de ces deux prototypes de dalle est de 
175 mm et l'enrobage (superieur et inferieur) du beton est de 25 mm. Cet enrobage sera 
constant pour le reste des specimens de dalles testees dans ce programme de recherche. 
La figure 3.4 montre les dimensions et les details de l'armature d'acier de la dalle de 
controle (D-Ac) et de la dalle D-C. 
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No.lOM @ 229 mm(acier) 
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a) Coupe transversale (A-A) de la dalle D-Ac 
No.l6@230mm(PRFV) 
<N 
(N-
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No.lO@134mm(PRFC) 
b) Coupe transversale (A-A) de la dalle D-C 
Les dimensions sont en mm 
Figure 3.4 Details de l'armature des dalles D-Ac et D-C 
Deuxieme groupe de dalles: 
Ce groupe contient quatre prototypes de dalles renforcees de barres d'armature en PRFV 
No. 16 (notees D-Vl, D-V2, D-V3, et D-V4). Toutes ces dalles ont le meme taux 
d'armature de 1,2 % suivant la direction transversale inferieure et de 0,6 % suivant les 
autres directions. Les dalles D-Vl, D-V3 et D-V4 ont 175 mm d'epaisseur. Pour ces trois 
dalles, il y a une barre d'armature No. 16 @ 116 mm suivant la direction inferieure 
transversale et une barre d'armature No. 16 @ 230 mm suivant les autres directions. Les 
dalles D-Vl et D-V4 sont renforcees avec des barres a surface sablee. Cependant, la 
resistance a la compression du beton est de 35,2 et 64,8 MPa, respectivement, pour les 
dalles D-Vl et D-V4. La dalle D-V3 ayant un beton ordinaire, est renforcee avec des 
barres en PRFV lisses afin d'etudier 1'influence de la surface des barres sur le 
comportement des dalles. La dalle D-V2 a une epaisseur de 150 mm et armee de barres 
No. 16 @ 141 mm dans la direction transversale de l'assemblage d'armature inferieur et 
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une barre No. 16 @ 270 mm suivant les autres directions. Elle a ete renforcee par des 
barres a recouvrement sable. Cette derniere dalle est preparee afin d'etudier 1'influence 
de l'epaisseur sur le comportement des dalles en la comparant a la premiere dalle de ce 
groupe (D-Vl). La figure 3.5 montre les dimensions et les details de l'armature en PRFV 
des dalles D-V1, D-V2, D-V3, et D- V4. 
No.l6@230mm(PRFV) 
>/-> 
cs 
r-
No.l6@116mm(PRFV) 
a) Coupe transversale (A-A) des dalles D-Vl, D-V3 et D-V4 
No. 16@270 mm (PRFV) 
b) Coupe transversale (A-A) de la dalle D-V2 
Les dimensions sont en mm 
Figure 3.5 Details de l'armature des dalles D-Vl, D-V2, D-V3 et D-4 
Troisieme groupe de dalles; 
Ce groupe contient deux dalles renforcees de barres en PRFV, soit D-V5 et D-V6. La 
premiere dalle (D-V5) de ce groupe a un taux d'armature de 0,7 % suivant la direction 
transversale (assemblage inferieure) ce qui donne une barre No. 16 @ 199 mm. Ce taux 
d'armature represente le double du minimum de l'armature en PRFV recommande par 
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l'article 16.8.7.1(c) du code Canadian sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06]. 
Le taux d'armature suivant les autres directions est de 0,35 %, ce qui donne une barre No. 
13 (dp = 12,7mm) @ 256 mm. La deuxieme dalle de ce groupe (D-V6) est renforcee 
entierement avec des barres en PRFV No. 13 avec un taux d'armature de 0,35 % suivant 
toutes les directions. Elle a une barre No. 13 @ 256 mm pour les deux assemblages 
d'armatures. Ces deux dalles (D-V5 et D-V6) sont preparees afin d'etudier l'effet de la 
combinaison de la resistance elevee a la compression du beton ordinaire avec un taux 
d'armature inferieur a celui recommande par l'article 16.8.7.1(c) du code [CAN/CSA-S6-
06]. La figure 3.6 montre les dimensions et les details de 1'armature en PRFV des dalles 
D-V5, et D-V6. 
No. 13@256mm(PRFV) 
(N-
No.l6@199mm(PRFV) 
y—r 
a) Coupe transversale (A-A) de la dalle D-V5 
CM . 
i n 
No. 13@256mm(PRFV) 
b) Coupe transversale (A-A) de la dalle D-V6 
Les dimensions sont en mm 
Figure 3.6 Details de 1'armature des dalles D-V5 et D-6 
Le tableau 3.2 resume les details et les configurations de tous les prototypes de dalles 
detailles des trois groupes. 
58 
Ta
bl
ea
u
 
3.
2 
D
et
ai
ls 
de
 
l'a
rm
at
ur
e 
de
s 
da
lle
s 
et
 
la
 
re
sis
ta
nc
e 
a 
la
 
co
m
pr
es
sio
n
 
de
 
be
to
n
 
ai
ns
i q
ue
 
l'e
pa
is
se
ur
 
de
 
ce
s 
da
lle
s 
G
ro
up
e 
D
al
le
 
H
au
te
ur
 
(m
m)
 
(M
Pa
) 
.
Ta
ux
 
d'
ar
m
at
ur
e 
R
ig
id
ite
 
de
 
la
 
se
ct
io
n
 
ax
ia
le
 
Co
nf
ig
ur
at
io
n
 
de
 
l'a
rm
at
ur
e 
as
se
m
bl
ag
e 
in
fe
rie
ur
 
as
se
m
bl
ag
e 
su
pe
rie
ur
 
tr
an
sv
er
sa
le
 
(p
xE
) 
in
fe
rie
ur
e 
p(%
) 
(N
/m
m
 
) 
D
ire
ct
io
n
 
tr
an
sv
er
sa
le
 
D
ire
ct
io
n
 
lo
ng
itu
di
na
le
 
D
ire
ct
io
ns
 
tr
an
sv
er
sa
le
 
et
 
lo
ng
itu
di
na
le
 
D
-A
c 
17
5 
Pr
em
ie
r 
gr
ou
pe
 
D
-C
 
1^
5 
42
,3
 
0,
3 
60
0 
N
o.
lO
M
@
22
9 
m
m
 
(ac
ier
) (
da
ns
 
le
s 
di
re
ct
io
ns
) 
40
,3
 
0,
4 
44
8 
N
o.
l0
@
13
4m
m
 
(P
RF
C)
 
N
o.
l6
@
23
0m
m
 
(P
RF
V)
 
D
-V
l 
17
5 
35
,2
 
1,2
 
50
8 
N
o.
l6
@
11
6m
m
 
N
o.
l6
@
23
0m
m
 
D
-V
2 
15
0 
D
eu
xi
em
e 
gr
ou
pe
 
D
-V
3 
17
5 
35
,2
 
1.2
 
50
8 
N
o.
l6
@
14
1m
m
 
N
o.
 
16
@
27
0 
m
m
 
37
,2
 
1,2
 
61
8 
N
o.
l6
@
11
6m
m
 
N
o.
l6
@
23
0m
m
 
Tr
oi
sie
m
e 
gr
ou
pe
 
D
-V
4 
D
-V
5 
D
-V
6 
17
5 
17
5 
17
5 
64
,8
 
53
.1
 
53
,1
 
1,2
 
0,
7 
0,
35
 
50
0 
28
7 
14
4 
N
o.
l6
@
11
6m
m
 
N
o.
l6
@
23
0m
m
 
N
o.
l6
@
19
9 
m
m
.
 
N
o.
 
13
 
@
 
25
6 
m
m
 
N
o.
 
13
 
@
 
25
6 
m
m
 
(da
ns
 
le
s 
de
ux
 
di
ee
ct
io
ns
) 
D
 
: 
da
lle
 
V
 
: 
ar
m
ee
 
de
 
ba
rre
s 
en
 
PR
FV
 
C 
: 
ar
m
ee
 
de
 
ba
rre
s 
en
 
PR
FC
 
A
c 
: 
ar
m
ee
 
de
 
ba
rre
s 
en
 
ac
ie
r 
E 
: 
M
od
ul
e 
d'e
la
sti
ci
te
 
(M
Pa
) 
59
 
3.4 Fabrication des echantillons d'essai 
3.4.1 Coffrage 
Deux coffrages ont ete fabriques et utilises pour preparer les prototypes. Chaque coffrage 
possede quatre series de trous positionnees a la base du coffrage comme montre sur la Figure 
3.7. Les trous sont espaces de 250 mm et 180 mm suivant les directions longitudinale et 
transversale, respectivement. Deux plaques de bois, trouees de la meme facon et aux memes 
endroits que la base du coffrage, sont posees et fixees sur le coffrage (figure 3.7). Des tubes 
en PVC sont introduits verticalement dans les trous des plaques de bois et ceux de la base du 
coffrage. Quelques heures apres le coulage de beton, les tubes en plastique sont extraits des 
dalles. Les trous realises serviront a fixer les dalles sur les poutres d'acier du dispositif 
experimental a l'aide des boulons en acier. Le dessin du coffrage est illustre a la figure 3.7. 
Figure 3.7 Schema du coffrage 
60 
3.4.2 Preparation des armatures et coulage du beton 
Les barres d'armature en acier et en PRF sont coupees selon les longueurs necessaires puis 
assemblies selon le taux d'armature voulu pour former les cages d'armature des prototypes de 
dalles. Les barres sont assemblies a l'aide d'attaches en plastique afin de conserver leur 
espacement et orientation lors du coulage de beton. Des chaises de plastique sont utilisees 
pour respecter l'enrobage (superieur et inferieur) retenu du beton. Par la suite les deux 
assemblages d'armature sont poses dans le coffrage. 
Apres avoir place les deux assemblages d'armature, un beton deja prepare a l'usine, est coule 
et vibre. Neuf cylindres standards en beton dont six ayant les dimensions 100 x 200 mm et 
trois de 150 x 300 mm, sont preleves a chaque coulee de beton. Ces cylindres ont servi a 
determiner la resistance a la compression et a la traction du beton. Quelques heures apres 
chaque coulage, les dalles sont recouvertes de feuilles de plastique et humidifiees 
regulierement afin de garder une humidite constante aux bords des dalles et assurer un 
meilleur murissement du beton. Apres deux semaines, les dalles sont decoffrees pour finir le 
murissement. Les dalles sont par la suite transporters au laboratoire du departement de genie 
civil quelques jours avant le test. La figure 3.8 montre une photo de dalle avant et apres le 
coulage du beton. 
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1.4Mir 
a) Avant le coulage 
b) Apres le coulage 
Figure 3.8 Photos montrant une dalle : a) avant le coulage du beton et 
b) apres le coulage du beton 
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3.4.3 Instrumentation des dalles 
Pour chaque dalle, plusieurs jauges de deformation electrique de 6 mm de longueur (avec une 
resistance nominale de 120,4 ±0,4 Q et un facteur de jauge egal a 2,10 ± 10 %) sont utilisees 
pour mesurer les deformations dans les barres inferieures et superieures). La figure 3.9 montre 
la disposition des jauges sur les barres d'armatures pour les differentes dalles. Quatre jauges 
de deformation electrique de 67 mm de longueur (avec une resistance nominale de 120,2 
±0,2 Q et un facteur de jauge egal a 2,12 ±10 %) sont utilisees pour mesurer les 
deformations de compression du beton a differents endroits sur la surface superieure des 
dalles autour de la charge appliquee. La figure 3.10 illustre la localisation des jauges de 
deformation du beton. 
Six capteurs de deplacement lineaire (LVDTs) sont utilises pour mesurer la fleche a differents 
points sur les dalles ainsi que sur l'une des deux poutres de support comme le montre la figure 
3.11. Aussi, un LVDT de haute precision (± 0,001 mm) est utilise pour mesurer l'ouverture de 
la premiere fissure longitudinale qui apparait sur la surface inferieure de la dalle comme le 
montre la figure 3.12. 
Toutes les jauges de deformation et les capteurs de deplacement lineaire (LVDTs) ainsi que la 
cellule de charge sont relies a un systeme d'acquisition de donnees. Le systeme, a son tour, est 
connecte a un ordinateur afin d'enregistrer toutes les deformations et les deplacements en 
fonction de la charge appliquee. 
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Figure 3.9 Localisations des jauges sur les barres d'armature des assemblages superieur et 
inferieur de toutes les dalles d'essai 
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Figure 3.9 (suite): Localisations des jauges sur les barres d'armature des assemblages 
superieur et inferieur de toutes les dalles d'essai 
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Figure 3.10 : Localisations des jauges de beton sur la surface superieure des dalles 
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Figure 3.11 Localisation des LVDTs sur la surface superieure de dalles d'essai 
Figure 3.12 Photo montrant un LVDT a haute precision pour mesurer l'ouverture de 
fissures sur la face inferieure des dalles 
3.5 Dispositif et procedure d'essais 
Toutes les dalles sont supportees par deux poutres metalliques espacees de 2000 mm centre a 
centre et testees sous une charge concentree statique, appliquee au centre de la dalle, via une 
plaque d'acier de 75 mm d'epaisseur et 250 x 600 mm d'aire de contact afin de simuler une 
charge de camion conformement au Code canadien sur le calcul des ponts routiers [CSA/CAN 
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S6]. Une feuille de neoprene de 20 mm d'epaisseur est placee entre la plaque d'acier et la 
surface du beton. Le chargement est applique d'une facon monotone a l'aide d'un verin 
hydraulique de 1500 kN de capacite et 200 mm de course avec un taux de chargement de 5 
kN/min. Le verin est controle par une pompe manuelle reliee par une cellule de charge au 
systeme d'acquisition de donnees. Le montage d'essai utilise est analogue a celui utilise 
precedemment sur les dalles de ponts soumises a des charges statiques jusqu'a rupture [El-
Gamal et al. 2005]. En general, le montage experimental comprend deux poutres metalliques 
de 3 m de long et deux diaphragmes en acier, membrures metalliques en L (55x55x6 mm) 
assemblies ensemble en X, afin d'empecher tout mouvement lateral et toute rotation comme 
le montre la figure 3.13. Les deux diaphragmes sont espaces de 3000 mm. Une feuille de 
neoprene de 3 mm d'epaisseur et de 100 mm de largeur est placee entre la semelle superieure 
des poutres de support et la dalle en beton. Deux poutres espacees de 3000 mm (suivant la 
direction longitudinale) sont utilisees pour supporter les poutres principales et le tout reposait 
sur quatre bancs de 400 mm de hauteur pour transferer le poids au sol. 
Figure 3.13 Dispositif d'essai 
Les dalles de tabliers de ponts sont bien fixees sur leurs poutres de support par des 
connecteurs de cisaillement soudes sur les semelles superieures des poutres d'acier. Afin de 
simuler de vraies dalles de tabliers, ces dernieres sont fixees sur les poutres de support en 
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utilisant des boulons de 25 mm de diametre et une poutre en U en acier sur la surface 
superieure de la dalle, via les trous deja faits lors du coulage, sur chaque cote 
longitudinalement (direction de trafic) comme la figure 3.14. Les poutres en U utilisees sur les 
surfaces superieures des dalles servent a distribuer les forces de fixation des boulons d'acier. 
Tous les boulons sont serres manuellement avec un meme moment de torsion (160 N.m) afin 
d'assurer une force d'encastrement constante le long des deux cotes. Une feuille de neoprene 
de 3 mm d'epaisseur et de 100 mm de largeur est placee entre la dalle en beton et chacune des 
deux poutres en U. Les boulons ont remplace les connecteurs de cisaillement et sont 
recuperables apres chaque essai. La figure 3.15 montre une photo et un dessin 3-D d'une dalle 
(dalleD-V2) lors del'essai. 
Figure 3.14 Photo montrant des boulons de fixation des dalles d'essai sur les poutres de 
support 
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b) 
Figure 3.15 a) Photo montrant la dalle (D-V2) lors de 1'essai et b) dessin en 3-D d'une dalle 
sur le dispositif d'essai 
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CHAPITRE 4 
PRESENTATION ET ANALYSE DES RESULTATS D'ESSAIS 
4.1 Introduction 
Ce chapitre presente l'analyse et 1'interpretation des resultats d'essais de l'ensemble des 
dalles. La presentation des resultats est divisee en quatre groupes. Chaque groupe presente un 
des parametres etudies dans ce programme de recherche qui sont: a) l'effet de l'epaisseur ; b) 
l'effet du type d'armature (acier, PRFV et PRFC), c) l'effet de la resistance a la compression 
du beton et d) l'effet de la combinaison d'un faible taux d'armature avec une resistance a la 
compression elevee d'un beton ordinaire. 
Selon le code Canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-06 2006], la charge de 
calcul a l'etat limite d'utilisation (ELUT), PELUT, des dalles est prise egale a : 
PELUT = 87,5 x 1,4 x 0,9 = 110,25 kN 
Ou 87,5 kN est la charge maximale de la roue d'un camion CL-625 (article 3.8.3.1); 
1,4 est le coefficient de majoration dynamique (article 3.8.4.5.3); 
0,9 est le coefficient de ponderation de la charge transitoire (article 3.5.1) 
La charge de calcul a l'etat limite ultime (ELUL), PELUL, est prise egale a : 
PELUL = 87,5 x 1,4 x 1,7 = 208,25 kN 
Ou 87,5 kN est la charge maximale de la roue d'un camion CL-625 (Article 3.8.3.1); 
1,4 est.le coefficient de majoration dynamique (Article 3.8.4.5.3); et 
1,7 est le coefficient de ponderation de charge transitoire (Article 3.5.1) 
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4.2 Comportement general des dalles 
Huit dalles sont testees afin d'etudier l'effet des quatre differents parametres mentionnes a 
1'introduction de ce chapitre. Dans ce programme de recherche, 1'analyse et 1'interpretation 
des resultats sont faites en s'interessant a la deflection des dalles, aux deformations dans le 
beton et dans 1' armature, ainsi que les largeurs et la propagation des fissures. Toutes les dalles 
sont testees jusqu'a la rupture sous une charge monotone concentree au centre de la dalle. 
4.2.1 Comportement en deflexion 
Toutes les dalles presentent des courbes charge-deflexion bilineaires exceptees les dalles D-
Ac (renforcee de barres en acier) et D-V3 (renforcee de barres en PRFV a surface lisse). La 
premiere partie des courbes bilineaires est la partie la plus rigide ou les barres d'armature et la 
section totale du beton resistent ensemble au chargement exterieur. Cependant, la deuxieme 
partie, la moins rigide, est apparue apres que les dalles soient fissurees. Pour la dalle D-Ac, la 
courbe charge-deflexion est bilineaire jusqu'a la plastification de 1'armature d'acier, puis elle 
change pour suivre un comportement non-lineaire. Quant a la dalle D-V3, la courbe charge-
deflexion est lineaire avant de changer et devenir non-lineaire a 1'apparition de la premiere 
fissure du beton. Le comportement bilineaire de cette derniere dalle est du au glissement des 
barres d'armature. Pour toutes les dalles, la deflexion est mesuree, durant l'essai, a 50 mm du 
bord de la charge suivant l'axe longitudinal. 
4.2.2 Capacite ultime et mode de rupture 
Toutes les dalles ont rompu par poinconnement autour de la surface chargee. La surface 
superieure de la zone de rupture presente deux formes differentes; une forme elliptique 
passant par les quatre coins de la surface chargee et une forme rectangulaire qui a presque les 
memes cotes que la surface chargee. La surface inferieure de la zone a une forme de rupture 
circulaire semblable pour l'ensemble des dalles. Le diametre du cercle est approximativement 
egal a la distance entre les deux poutres de support. Les figures 4.1a et 4.1b montrent les 
differentes formes de la zone de rupture sur les surfaces superieures et inferieures des dalles 
testees. 
La capacite portante ultime des dalles testees varie entre 362 kN et 710 kN. Ceci est du a la 
variation des parametres d'essai pour chaque dalle. II est a noter que cet intervalle de variation 
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est superieur a au moins une fois et demie de la charge de calcul a l'etat limite ultime (PELUL = 
208,25 kN) specified par le code CAN/CSA-06 2006. 
a) Les deux differentes formes de la zone de rupture de la surface superieure 
Figure 4.1 Photos montrant a) Les deux differentes formes de la zone de rupture de la 
surface superieure et b) La forme circulaire de la zone de rupture de la surface inferieure 
4.2.3 Deformations des armatures et du beton 
La deformation du beton a la surface superieure, est mesuree pour 1'ensemble des dalles 
autour de la surface chargee en utilisant quatre jauges de deformation electrique pour chaque 
dalle. De plus, les deformations des barres d'armature sont aussi relevees. Pour ce faire, 
plusieurs jauges de deformation electrique sont collees sur quelques barres d'armature suivant 
toutes les directions. Les comportements charge-deformation du beton et des armatures des 
dalles sont similaires et leurs courbes sont bilineaires. La premiere partie de la courbe 
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represente les deformations, dans la barre ou le beton, avant la fissuration du beton, alors que 
la deuxieme partie, de la meme courbe, represente la deformation apres la fissuration. Les 
deformations maximales des barres varient d'une dalle a l'autre. Cette variation est due a la 
difference du taux d'armature et du type d'armature utilise pour chaque dalle. Pour toutes les 
dalles renforcees avec des barres d'armature en PRF, les deformations maximales des barres a 
la rupture n'avaient pas atteint leurs deformations ultimes. La deformation maximale de la 
dalle a taux d'armature faible (D-V6) a atteint 60% de sa deformation ultime garantie. 
4.2.4 Largeurs et reseaux des fissures 
Des que la charge est appliquee a une dalle en beton arme, des contraintes de tension 
maximales se developpent aux fibres extremes du beton tendu. Une fois que ces contraintes 
depassent la resistance a la traction du beton, celui-ci se fissure et provoque une diminution 
brusque de la rigidite flexionnelle de la dalle. 
La forme des reseaux de fissuration de la surface inferieure des dalles testees est presque 
identique. La densite des reseaux de fissuration varie d'une dalle a l'autre. La dalle D-V4 
ayant un beton a haute resistance a un reseau de fissuration plus dense, contrairement a celui 
de la dalle D-V3, renforcee avec des barres lisses, qui est moins dense. Les autres dalles ont 
une densite de reseaux de fissuration similaire et moyennement dense. La premiere fissure, 
dans toutes les dalles testees, apparait suivant la direction longitudinale parallele aux poutres 
de support sous la surface chargee. Les fissures se propagent suivant la direction radiale 
autour de l'axe vertical de la surface chargee pour former un reseau de fissuration. A la fin et 
avant la rupture, une fissure circulaire se propage a la surface inferieure des dalles pour avoir 
une forme finale de rupture par poinconnement. 
L'ouverture des fissures, lors des essais, est la meme pour l'ensemble des dalles, sauf la dalle 
D-V3 qui presentent des largeurs de fissures importantes. Ceci est du au glissement des barres 
d'armature. Les premieres fissures, a la surface inferieure des dalles, ont lieu a une charge 
variant entrelOO kN et 130 kN. Les fissures commencent a s'ouvrir graduellement lorsque la 
charge de fissuration est atteinte, a 1'exception, de la dalle D-V3 ou la premiere fissure a lieu a 
80 kN pour une largeur de 0,4 mm. La figure 4.2 illustre le reseau type de fissuration de ces 
dalles. 
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Figure 4.2 Reseau de fissuration type a la rapture des dalles testees 
4.3 Effet de F epaisseur de la dalle 
4.3.1 Introduction 
L'epaisseur minimale des dalles de tabliers de ponts autoroutiers au Quebec est de 200 mm. 
Cette epaisseur prend en compte l'enrobage inferieur et superieur des barres d'armature 
d'acier qui est de 50 ± 10 mm (article 8.11.2.2 du CAN/CSA-06). Cet enrobage est calcule 
afin de proteger les armatures en acier de l'environnement exterieur et empecher la corrosion 
de ces barres. Le code Canadien sur le Calcul des Ponts Routiers [CAN/CSA-06 2006] ne 
permet pas de prendre une epaisseur inferieure a 175 mm pour une dalle de tablier en beton 
arme avec des barres d'acier (Article 8.18.2). 
Les barres d'armature en PRF ne se corrodent pas comparativement aux barres d'armature 
conventionnelles en acier. L'enrobage des dalles de tabliers de ponts routiers armees par ce 
nouveau materiau est reduit a 35+10 mm (article 16.4.4 du CAN/CSA-06). En respectant la 
distance libre minimale entre les barres d'armature transversale des assemblages superieur et 
inferieur (55 mm) exigee par 1'article 8.18.2 du meme code, il est possible de prendre une 
epaisseur inferieure a 175 mm. 
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Afin d'etudier l'effet de l'epaisseur des dalles de tabliers de ponts, deux dalles a grande 
echelle sont fabriquees et testees au laboratoire. Les epaisseurs de ces dalles sont de 175mm 
pour la dalle D-Vl et 150 mm pour la dalle D-V2. Les comportements de ces dalles, sous un 
chargement statique, sont compares en termes de deflexions, deformations dans le beton et 
l'armature et largeurs et propagation de fissures. 
Les deux dalles (D-Vl et D-V2) ont la meme rigidite axiale et le meme taux d'armature, soit 
1,2 % pour l'armature transversale de 1'assemblage inferieur et 0,6 % dans les autres 
directions. La dalle D-Vl possede une barre d'armature de PRFV No. 16 a chaque 116 mm et 
la dalle D-V2 possede une barre d'armature en PRFV No. 16 a chaque 141 mm. Les deux 
dalles sont coulees avec un meme beton de 35,2 MPa de resistance a la compression. 
4.3.2 Comportement charge-deflexion 
Le comportement charge-deflexion de chaque dalle avec differentes positions des LVDTs est 
montre a la figure 4.3a, b. La deflexion maximale mesuree est enregistree au point 3 par le 
LVDT No. 3 place pres de la surface chargee. On remarque a la figure 4.3b que, plus on 
s'eloigne de la surface chargee, moins la deflexion est importante. Aussi, les deflexions aux 
differentes positions augmentent vers le bas, avec 1'augmentation de la charge, excepte pour 
le LVDT No. 5 place au-dessus d'un des deux portes a faux. Duaun probleme technique, les 
donnees des LVDTs 2, 5, et 6 ont ete perdues lors de l'essai de la dalle D-Vl, raison pour 
laquelle deux courbes sont tracees sur la figure 4.3a. 
La figure 4.3c compare les courbes charge-deflexion nette au point 3 ou la deflexion est 
maximale dans les deux dalles. La deflexion nette est la deflexion donnee par chacun des 
LVDTs moins celle donnee par le LVDT 4. Ce dernier LVDT donne le deplacement vertical, 
au centre des poutres de support, engendre par le chargement. Les deux courbes de la figure 
4.3c sont bilineaires. Dans la premiere partie des deux courbes, la partie la plus rigide, la 
section brute du beton est impliquee avec les barres d'armature pour resister au chargement 
exterieur. Une fois que la charge a atteint 115 et 107 kN pour les dalles D-Vl et D-V2, 
respectivement, le beton se fissure et la rigidite flexionnelle des deux dalles diminue 
brusquement. Ce dernier comportement est represente par la deuxieme partie des deux 
courbes de la figure 4.3c. 
76 
Les deflexions maximales nettes sont de 0,71 et 1,45 mm au niveau de la charge a l'etat limite 
d'utilisation (PELUT = 110,25 kN) et 17,9 et 17,1 mm a la rupture pour la dalle D-Vl et D-V2, 
respectivement. Les deux dalles ont la meme allure charge-deflexion nette, cependant, la 
rigidite flexionnelle de la dalle D-Vl est plus elevee que celle de la dalle D-V2. Ceci est du a 
la difference entre les sections effectives du beton des deux dalles. La section effective du 
beton de la premiere dalle est plus grande de celle de la deuxieme. 
A la figure 4.3b, on remarque que les deflexions aux localisations 2 et 3, se trouvant a 50 mm 
de la surface chargee, sont identiques. Ceci indique que la deflexion autour de la 
circonference de la surface chargee de la dalle est la meme quelque soit la direction 
(longitudinale ou transversale). La deflexion est ressentie meme aux bords des deux dalles a 
1375 mm de la surface chargee. La localisation No. 6 a enregistre un deplacement vers le bas 
de 4,7 mm a la rupture de la dalle. Le LVDT5, se trouvant a la localisation No. 5, a enregistre 
un deplacement maximal vers le haut de 2 mm juste avant la rupture de la dalle. Ce dernier 
deplacement est du a la rotation de la dalle autour des axes longitudinaux des poutres de 
support. La distance entre les deux extremites transversales et les deux poutres de support est 
de 250 mm. Les profils de la deflexion des deux axes centraux (longitudinal et transversal) de 
la dalle D-V2 sont montres a la figure 4.4a,b. Les profils sont represented aux differents 
niveaux de chargement dans six localisations (les localisations des LVDTs sur la surface 
superieure de la dalle). Quant la charge appliquee a atteint 180 kN, la deflexion s'arrete aux 
extremites libres (localisation du LVDT6) (figure 4.4b). La deflexion sous la surface chargee 
continue de croitre contrairement a la localisation 6 pour engendrer une rupture par 
poinconnement a la fin de l'essai. 
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Figure 4.3c Comparaison entre les deux courbes charge-deflexion nette 
des dalles D-Vl et D-V2 au point 3 
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4.3.3 Capacite ultime et mode de rupture 
Les deux dalles D-Vl et D-V2 ont le meme mode de rupture par poinconnement autour de la 
surface chargee. Le haut de la zone de rupture a une forme elliptique pour les deux dalles. 
Cette forme est plus grande et plus prononcee dans le cas de la dalle D-V2. Elle passe par 
deux coins de la zone chargee et s'eloigne des deux autres pour prendre une taille plus grande. 
Or, dans la dalle D-Vl, la taille de la forme de zone de rupture est plus petite et passe par les 
quatre coins de la surface chargee (elle a presque la taille de la surface chargee). La raison 
principale de cette difference de taille est l'espacement entre les armatures (transversale et 
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longitudinale) de 1'assemblage superieur qui n'est pas le meme pour les deux dalles. Le taux 
d'armature est 0,6 %. La dalle D-Vl a une barre d'armature No.l6@230 mm, alors que la 
dalle D-V2 a une barre d'armature No. 16 @ 270 mm. La forme inferieure de la zone de 
rupture est identique et presque circulaire avec un diametre egal a la distance entre les deux 
poutres de support. Le cercle de la zone de rupture inferieure n'est pas ferme dans les deux 
dalles, puisque le chargement est arrete une fois que la rupture a eu lieu. La rupture par 
poinconnement des surfaces superieure et inferieure des deux dalles est montree dans la figure 
4.5 a et b. 
Les charges de rupture des dalles D-Vl et D-V2 sont de 484 et 362 kN, respectivement. Ces 
valeurs de capacites portantes observees sont 2,32 et 1,73 fois plus grande que la charge a 
l'etat limite ultime, PELUL = 208 kN specifiee par le code Canadien sur le calcul des ponts 
[CAN/CSA-06 2006]. La capacite portante ultime de la dalle D-Vl (epaisseur 175 mm) est 
1,33 fois plus grande que celle de la dalle D-V2 (epaisseur 150 mm). Ceci indique que 
1'epaisseur de la dalle a une grande influence sur la capacite portante, malgre que les rigidites 
axiales soient identiques (voir tableau 3.2). 
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b) 
Figure 4.5 Rupture par poinconnement sur les surfaces superieure et inferieure des dalles 
a)D-Vletb)D-V2 
4.3.4 Deformations des armatures et du beton 
La deformation maximale du beton est enregistree a la localisation ou la jauge 2 est placee sur 
l'axe longitudinal des deux dalles, a 50 mm et parallelement au plus grand cote de la surface 
chargee. La figure 4.6 presente les courbes de deformation du beton mesuree par cette jauge 
en fonction de la charge appliquee. Ces deux courbes sont constitutes essentiellement de deux 
segments lineaires. Dans le premier segment, ou la charge appliquee est inferieure a la charge 
de fissuration, les deformations du beton des deux dalles sont identiques et minimes (moins de 
-200 microdeformation). Cependant, des que la charge appliquee atteint et depasse la charge 
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de fissuration, la deformation du beton augmente rapidement de fagon quasi-lineaire en 
fonction de la charge appliquee. Dans cette deuxieme partie, les deux segments de la 
deformation en fonction de la charge se divergent une fois que le beton se fissure, puis elles se 
rejoignent encore quand la charge atteint 280 kN. A la rupture, les deformations du beton 
enregistrees sont de -1870 et -1360 microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V2, 
respectivement. Ces deux dernieres valeurs sont nettement inferieures a la deformation ultime 
du beton qui est de l'ordre de -3500 microdeformations. Done, le beton de la surface 
superieure de la dalle ne s'ecrase pas a la rupture. Les deformations du beton au niveau de la 
charge a l'etat limite d'utilisation, PELUT = 110,25 kN, sont de -199 microdeformations pour 
les deux dalles. Au niveau de la charge a l'etat limite ultime, les deformations sont de -827 et 
-605 microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V2, respectivement. 
Les deformations maximales des armatures en PRFV sont enregistrees dans les barres 
transversales de 1'assemblage inferieur a l'exterieur de la surface chargee. Ceci est due aux 
moments radiaux eleves qui causent des deformations elevees pour developper la premiere 
fissure au perimetre de la surface chargee [Kinnunen et Nylander 1960 ; Hawkins et al. 1971]. 
La figure 4.7 illustre les deux courbes charge-deformation des barres d'armature la ou la 
deformation, est maximale. Les deformations sont enregistrees par la jauge No. 5 (voir figures 
3.9c et d). Les courbes charge-deformation maximale de 1'armature des deux dalles sont aussi 
constitutes de deux segments lineaires. Dans le premier segment, ou la charge appliquee est 
inferieure a la charge de fissuration, la deformation de 1'armature de la dalle D-V2 est au 
moins egale au double de celle de la dalle D-Vl. Cette difference est due a la distance entre la 
barre d'armature en question et la surface chargee (50 et 15 mm pour D-Vl et D-V2, 
respectivement). De plus, la section de 1'armature transversale inferieure de la dalle D-V2 est 
inferieure a celle de la dalle D-Vl. Cette difference engendre un niveau de contrainte plus 
eleve dans les barres de la dalle D-V2 et par consequence, plus de deformation par rapport a 
la dalle D-Vl. Cependant, des que la charge appliquee atteint et depasse la charge de 
fissuration, les courbes des deux dalles se rejoignent pour rester parallele jusqu'a la rupture. 
Au niveau de la charge a l'etat limite d'utilisation (ELUT), la deformation maximale de 
Farmature est de 214 et 552 microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V2, 
respectivement. Cependant, au niveau de la charge a l'etat limite ultime de 208,25 kN, la 
deformation est de 2470 microdeformations pour les deux dalles. A la rupture, la deformation 
.est de 6224 et 4973 microdeformations pour les deux dalles. II est a noter que ces deux 
82 
dernieres valeurs de deformation ne represented que 37 % et 29 %, respectivement, de la 
deformation garantie des barres en PRFV. 
Pour la dalle D-Vl, les rapports des deformations maximales au niveau la charge a l'etat 
limite d'utilisation (ELUT) a celle de rupture sont de 10 % et 3,5 % pour le beton et 
l'armature, respectivement. Les memes rapports, mais au niveau de la charge a l'etat limite 
ultime (ELUL), sont de 44 % et 38 %. Quant a la dalle D-V2, ces rapports, au niveau de la 
charge a l'ELUT a celle de la rupture, sont de 15 % et 11% pour le beton et l'armature, 
respectivement. lis sont de 32 % et 50 % au niveau de la charge a l'etat limite ultime. Lors de 
1'augmentation de la charge de l'etat limite d'utilisation a l'etat limite ultime (de 110, 25 a 
208,25 kN), la deformation maximale de l'armature augmente plus de 11 fois dans la dalle D-
VI et de 4,5 fois dans la dalle D-V2. Cela est du a la fissuration du beton qui mene a 
1'implication des barres avec le beton a resister a la charge exterieure et par consequent avoir 
plus de deformation. 
Les figures 4.8a, b et c, illustrent les deformations des differentes barres d'armature en 
fonction de la charge appliquee. La figure 4.8a illustre les courbes charge-deformation de la 
barre d'armature longitudinale de 1'assemblage inferieur au centre de la surface chargee. II 
apparait clairement de cette figure que les deformations, a l'etat limite d'utilisation, sont 
petites. Cependant, apres la fissuration, les barres longitudinales prennent leur part de la 
charge appliquee et par consequent les deformations deviennent plus importantes. Les 
comportements des barres longitudinales inferieures des deux dalles sont lineaires et 
identiques jusqu'a la rupture. A la rupture, les deformations sont de 5626 et 3570 
microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V2, respectivement. 
La figure 4.8b illustre les deux courbes charge-deformation de la barre se trouvant au milieu 
du l'armature transversale de 1'assemblage superieur des deux dalles. Les deformations sont 
fournies par une jauge (jauge 12) collee sur la barre en question, au-dessus d'une des deux 
poutres de support afin de voir le comportement des barres dans la zone du moment negatif. 
Les deux courbes de cette figure sont bilineaires. Dans la premiere partie des deux courbes, 
les deformations sont minimes. Cependant, dans la deuxieme partie, les deformations n'ont 
apparut qu'a partir de 200 et 363 kN pour D-V2 et D-Vl, respectivement. Cette difference est 
attribute a l'espacement entre les barres transversales de 1'assemblage superieur qui est de 
230 mm pour la dalle D-Vl et de 270 mm pour la dalle D-V2. Les deformations a la rupture 
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sont de 925 et 2282 microdeformations, representant 5,5 % et 14 % de la deformation ultime 
garantie des barres, pour le meme ordre de dalles. 
La figure 4.8c illustre les deux courbes charge-deformation de la barre d'armature se trouvant 
au milieu de 1'armature longitudinale de 1'assemblage des deux dalles. Avant la fissuration 
des dalles, les deformations sont negatives pour la dalle D-Vl (la barre travaille en 
compression) et nulles pour la dalle D-V2. Apres la fissuration, les barres ont commence a 
travailler en traction. A la rupture, les deformations sont de 3000 et 2500 microdeformations 
pour D-Vl et D-V2, respectivement. 
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Figure 4.6 Courbes charge-deformation maximale du beton des dalles D-Vl et D-V2 
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4.3.5 Largeurs et reseaux de fissures 
Les reseaux de fissuration, sur les surfaces en tension des deux dalles, sont similaires. La 
premiere fissure est apparue a une charge proche de la charge limite d'utilisation (PELUT = 
110,25 kN) pour les deux dalles. Les charges de fissuration sont de 115 et 107 kN pour D-Vl 
et D-V2, respectivement. La premiere fissure, pour les deux dalles, est apparue sous la surface 
chargee orientee longitudinalement et parallele aux poutres de support. Une fois que la charge 
de fissuration est atteinte, la rigidite flexionnelle des dalles diminue brusquement, ce qui 
provoque des fissures suivant la direction radiale autour de la surface chargee. Avant la 
rupture, une fissure s'est propagee rapidement pour former le cercle de la rupture par 
poinconnement. Les reseaux de fissuration de la surface inferieure des deux dalles sont 
montres a la figure 4.5. 
Les reseaux de fissuration a la surface superieure des deux dalles sont similaires. Les 
premieres fissures superieures sont apparues a 400 kN et 290 kN (83 et 80 % de la charge de 
rupture) sur les dalles D-Vl et D-V2, respectivement. Elles ont eu lieu directement au-dessus 
et parallelement aux poutres de support. Par la suite, d'autres fissures sont apparues et ont une 
forme demi-circulaire ayant comme centre l'axe vertical du verin. 
La figure 4.9 illustre la variation de la largeur des fissures sur la surface en tension, face 
inferieure de la dalle, en fonction de la charge appliquee sur les deux dalles. Les largeurs des 
fissures varient lineairement jusqu'a la rupture. Lprs de l'essai sur la dalle D-V2 et lorsque la 
charge a atteint 235 kN, on a remarque qu'une fissure plus importante est apparue juste a cote 
de celle ou le LVDT est place. L'essai est alors arrete quelques minutes pour repositionner le 
LVDT sur cette nouvelle fissure. A l'etat limite d'utilisation (ELUT), la largeur des fissures 
est tres petite, (moins de 0,1 mm). Par contre elles sont de 0,4 et 0,6 mm au niveau de la 
charge a l'etat limite ultime, pour les dalles D-Vl et D-V2, respectivement. 
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Figure 4.9 Courbes charge-largeur de fissures pour les dalles D-Vl et D-V2 
Afin d'avoir une idee plus precise sur l'effet de l'epaisseur, les resultats de ces deux dalles 
sont compares aux resultats de l'essai sur une dalle en beton arme de PRFV ayant 200 mm 
d'epaisseur. Cette dalle a ete testee sur le meme dispositif par Sherif El-Gamal (2005) et a les 
memes dimensions excepte l'epaisseur. 
Les details des dalles D-Vl, D-V2 et la dalle testee par El-Gamal 2005 (G-S3) sont donnes 
dans le tableau 4.1. Les principaux resultats de ces dalles sont donnes dans le tableau 4.2. 
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4.3.6 Conclusions partielles 
Pour etudier l'effet de l'epaisseur sur le comportement des dalles de tabliers de ponts, deux 
dalles en beton ont ete fabriquees et testees. Les resultats des essais sont compares avec les 
resultats d'une troisieme dalle de tablier, G-S3, fabriquee et testee par El-Gamal 2005. Les 
trois dalles ont un taux d'armature egal a 1,2 %, suivant la direction transversale (assemblage 
inferieur). Par consequent, une barre d'armature No.l6@ 116 mm, No. 16 @ 141 mm et No. 
19 @ 150 mm est utilisee pour les dalles D-Vl, D-V2, et G-S3, respectivement. Cependant, 
un taux d'armature egal a 0,6 % est utilise suivant les autres directions des trois dalles. Avec 
ce taux, les dalles G-S3, D-Vl, et D-V2 ont une barre No.l6@200 mm, No.l6@230 mm et 
No.l6@270 mm, respectivement. La difference entre le diametre des barres d'armature 
utilisees et l'espacement entre celles-ci est due a la difference d'epaisseur des dalles. La 
resistance a la compression du beton utilise dans les dalles D-Vl et D-V2 est de 35,2 MPa, 
alors que celle du beton de la dalle G-S3 est de 49,1 MPa. Cet ecart entre les resistances a la 
compression du beton rend la comparaison difficile a cause de l'effet important de la 
resistance du beton sur le comportement des dalles. En se basant sur les resultats 
experimentaux, les conclusions suivantes peuvent etre tirees : 
1- Les trois dalles ont rompu par poinconnement et les capacites portantes sont de 732 kN, 
484kN et 362 kN, pour les dalles G-S3, D-Vl, et D-V2, respectivement. Ces valeurs sont 
superieures a la charge de l'etat limite ultime, P^LUL = 208 kN, specifiee par le code 
canadien sur le calcul des ponts routiers (CAN/CSA-06 2006). 
2- Une augmentation de l'epaisseur de 150 mm (D-V2) a 175 mm (D-Vl) a engendre une 
augmentation de 34 % sur la capacite portante. Une augmentation de 25 mm sur 
l'epaisseur (de 175 mm a 200 mm) a engendre une augmentation de 51 % sur la capacite 
portante. Ce dernier pourcentage eleve est du, en partie a 1'augmentation de la resistance a 
la compression du beton (de 35,2 MPa a 49,1 MPa). 
3- Contrairement aux dalles D-Vl et S-G3, la charge de fissuration de la dalle D-V2 est 
inferieure au niveau de la charge limite d'utilisation. La deflexion a l'etat limite 
d'utilisation des dalles D-Vl et S-G3 est inferieure a 1,0 mm. Cependant, dans le cas de la 
dalle D-V2, la deflexion est superieure a 1,4 mm. Ceci montre l'effet important de 
l'epaisseur sur la deflexion. 
4- Les deformations maximales des barres d'armature, a l'etat limite d'utilisation (ELUT), 
varient entre 240 et 624 microdeformations (environ 3,5 a 11 % de la deformation ultime 
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garantie des barres en PRFV). A la rupture, les deformations represented 29 a 40 % de la 
deformation ultime garantie. 
5- Au niveau de la charge a l'etat limite ultime, les deformations maximales des barres 
transversales de 1'assemblage inferieur ont la meme valeur pour les dalles D-Vl et D-V2. 
Par contre, celles de la dalle S-G3 sont inferieures de 20 % (due a la resistance a la 
compression elevee du beton de cette dalle). La deformation du beton, a ce niveau de 
charge, diminue avec l'augmentation de l'epaisseur. Ceci indique que la deformation des 
barres d'armature ne varie pas avec la variation de l'epaisseur tout en gardant le meme 
taux d'armature. L'effet de cette variation se voit sur la deformation du beton a la surface 
superieure des dalles. 
6- Les deformations des barres longitudinales (assemblage inferieur), a l'etat limite 
d'utilisation, sont minimes. Cependant, a la rupture, elles sont comparables a celles des 
barres d'armature transversales de l'assemblage inferieur (environ 75 %). Done, les barres 
longitudinales inferieures ont un effet important sur les dalles de tabliers encastrees 
quelque soit l'epaisseur de la dalle. Le comportement charge-deformation de ces barres est 
identique, ce qui confirme la conclusion No. 5. 
7- Dans les trois dalles, a la charge de l'etat limite d'utilisation, les deformations de 
l'armature longitudinale l'assemblage superieur sont presque negligeables. En revanche, 
cette remarque confirme que les barres longitudinales superieures n'ont pas d'effet 
sensible sur les dalles de tabliers a ce niveau de charge. A la rupture elles representent 
presque 50 % de la deformation des barres dans la direction principale. 
8- La deformation des barres transversales de l'assemblage superieur de la dalle D-V2, dans 
la zone du moment negatif, est le double de celle de la dalle D-Vl. Done, l'epaisseur de la 
dalle a un effet direct sur la deformation des barres d'armature de la zone du moment 
negatif. 
9- La diminution de l'epaisseur de la dalle du tablier de pont n'a pas d'effet sur la largeur des 
fissures dans la zone tendue. 
10- Une dalle de 175 mm d'epaisseur, ayant comme armature des barres en PRFV et un taux 
d'armature suivant la direction transversale egal a 1,2 %, a la charge de l'etat limite 
d'utilisation, satisfait les exigences des codes en terme de deflexion, deformations et 
charges de fissuration et charge ultime. 
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4.4 Effet du type d'armature 
4.4.1 Introduction 
Dans cette section, on etudie l'effet du type d'armature (barres d'acier, PRFV et PRFC) sur le 
comportement des dalles encastrees de ponts ayant une epaisseur, egale a 175 mm, inferieure 
a celle utilisee dans les ponts routiers au Quebec. Un total de trois dalles (D-Ac, D-Vl, et D-
C) a ete teste pour etudier ce parametre. La premiere dalle, D-Ac, a ete dimensionnee avec la 
methode de calcul empirique specifiee par le code CAN/CSA-S6-2006 (Article 8.18.4.2). Le 
taux d'armature est egal a 0,3 % (No. 10M@229 mm) suivant toutes les directions. Cette 
dalle a ete preparee pour qu'elle soit utilisee comme reference et comparee aux autres 
echantillons de dalles renforcees avec des barres en PRF. La rigidite axiale de cette dalle est 
de 600 N/mm2. 
La deuxieme dalle, D-Vl, est renforcee avec des barres d'armature en PRFV No. 16 (db = 
15,9 mm) et son taux d'armature est de 1,2 % suivant la direction transversale (assemblage 
inferieur) et de 0,6 %. suivant les autres directions. Cette dalle possede une barre d'armature 
No. 16 a tous les 116 mm suivant la direction transversale (assemblage inferieur) et une barre 
d'armature No. 16 a tous les 230 mm suivant les autres directions. La troisieme dalle de ce 
groupe, D-C, est renforcee avec des barres en PRFC, No. 10 (db = 9,5 mm), suivant la 
direction transversale (assemblage inferieur) avec un taux d'armature de 0,4% (No. 10@ 134 
mm). Les autres directions sont renforcees avec des barres de PRFV, No. 16 (db = 15,9 mm), 
avec un taux d'armature de 0,6% (No. 16@230 mm). Le taux d'armature de la dalle D-C est 
choisi pour avoir une rigidite axiale proche de la dalle de controle. Les rigidites axiales pour 
ces deux dalles sont de 508 N/mm et 448 N/mm , respectivement. Ces deux valeurs 
representent 85 % et 75 %, pour le meme ordre de dalles, de celle de la dalle D-Ac. 
Un beton ordinaire a ete utilise pour preparer ces trois dalles. La resistance a la compression 
du beton est de 42,3 MPa, 35,2 MPA et 40,3 MPa pour les dalles D-Ac, D-Vl et D-C, 
respectivement. Dans cette section, les resultats des essais sont presentes en termes de 
deflexions, de deformations dans le beton et 1'armature, de largeurs et propagation des 
fissures. 
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4.4.2 Comportement en deflexion 
Le comportement charge-deflexion de chaque dalle a differentes positions du LVDT est 
montre a la figure 4.10a, b, c. Pour les trois dalles, la deflexion maximale mesuree est 
enregistree au point No. 3, par le LVDT-3, proche de la surface chargee. D'apres la figure 
4.10, la deflexion diminue, pour le meme niveau de charge, au fur et a mesure qu'on s'eloigne 
de la surface chargee. Aussi, les deflexions au niveau de toutes les localisations croient avec 
l'accroissement de la charge a 1'exception du point No. 5. Ce dernier point se trouve au bout 
d'un des deux porte-a-faux de chaque dalle. Les extremites des porte-a-faux se deplacent vers 
le haut avec 1'augmentation de la charge jusqu'aux niveaux de charge de 120 kN et 145 kN 
pour les dalles D-Ac et D-C, respectivement. Une fois que ces niveaux de charge atteints, on 
constate que les dalles commencent a faire une rotation autour des poutres de support, et par 
consequent, la deflexion diminue (deplacement vert le haut des extremites). Le deplacement 
de la position No. 5 sur la dalle D-Vl n'a pas ete preleve du a un probleme technique lors de 
l'essai. De la figure 4.10c, on voit que les courbes charge-deflexion des localisations 2 et 3, se 
trouvant a 45 mm de la surface chargee, sont identiques. Ceci confirme ce qui a ete remarque 
a la figure 4.3b (la deflexion proche de la circonference de la surface chargee de la dalle est la 
meme dans les deux directions, longitudinale ou transversale). Les figures 4.10a et 4.10b 
montrent que les courbes charge-deflexion des localisations 1 et 3 sont similaires jusqu'aux 
niveaux de charge 400 kN et 230 KN, respectivement, ensuite elles se divergent. Par contre, a 
la figure 4.10c, elles sont distinctes des le debut du chargement. 
La figure 4.10d illustre une comparaison entre les courbes charge-deflexion nette a la position 
No. 3, ou la deflexion est maximale pour les trois dalles. Les dalles armees de barres en PRF 
ont un comportement charge-deflexion nette bilineaire. Le premier segment des courbes des 
dalles D-Vl et D-C, jusqu'a la charge de fissuration, represente la deflexion en fonction de la 
charge avant la fissuration des dalles (section brute du beton). On peut voir que la rigidite 
flexionnelle de la dalle D-C a diminue legerement due a des fissures prematurees qui sont 
apparues quand la charge a atteint 76 kN (ces fissures sont remarquees lors de l'essai et ne 
sont pas si importantes). Cependant, le deuxieme segment represente la deflexion en fonction 
de la charge apres la fissuration (section r£duite du beton) jusqu'a la rupture. En revanche, 
pour la dalle D-Ac, la courbe est lineaire jusqu'au niveau de la charge de fissuration, ensuite 
elle change pour suivre un comportement non-lineaire jusqu'a la rupture. La fissuration du 
beton et la plastification des barres d'armature d'acier sont la cause de ce changement. Les 
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deflexions maximales nettes enregistrees au niveau de la charge a l'ELUT (Pser = 110,25 kN) 
sont de 0,72 mm, 0,71 mm et 1,21 mm pour les dalles D-Ac, D-Vl et D-C, respectivement. A 
la rupture, on peut remarquer sur la meme figure que les deux dalles renforcees de barres en 
PRF ont un comportement similaire en deflexion. La deflexion nette finale est de 18 mm et 
18,5 mm pour la dalle D-Vl et D-C, respectivement. La dalle D-Ac a aussi un comportement 
similaire jusqu'a 60 % de sa capacite portante ultime, puis la courbe decroit un peu (plus de 
deflexion). Ceci est du a la plastification de l'acier qui a engendre plus de deflexion par 
rapport aux deux autres dalles armees de PRF. Done, quel que soit le type d'armature (PRFV, 
PRFC ou acier), le comportement charge deflexion est identique pour les dalles de tabliers si 
la rigidite axiale de 1'armature principale est conservee. 
Les figures 4.11a,b et 4.12a,b illustrent les profils de deflexion des deux directions, 
longitudinal et transversal, des dalles D-Ac et D-C. Ces profils de deflexion donnent une 
indication globale de la deformee des dalles non seulement sous la surface chargee, mais aussi 
la surface totale des dalles. La reponse de rotation des dalles peut etre specifiee en utilisant les 
profils de deflexion. lis ont ete traces en tenant compte des valeurs de deflexion a six 
localisations le long des deux directions, longitudinal et transversal, pour differents niveaux 
de chargements. 
Des figures 4.11 et 4.12, on peut remarquer que la deflection de la dalle D-C est tres petite par 
rapport a la dalle D-Ac. La meme constatation visuelle a ete faite pour la dalle D-Vl lors du 
test. La figure 4.12b montre que la deflexion des extremites libres (localisation No. 6) 
s'immobilise a un niveau de charge elevee (400 kN). Par contre, la deflexion sous la surface 
chargee continue d'accroitre engendrant une rupture par poinconnement brutale de la dalle D-
C a la fin du test. La dalle D-Vl avait aussi une rupture brutale par poinconnement. 
Cependant, dans la figure4.11b, les extremites libres de la dalle D-Ac continuent de se flechir 
jusqu'a la rupture. L'effondrement de la dalle etait moins brutale due a la plastification de 
1' armature d' acier. 
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4.4.3 Capacite ultime et mode de rupture 
Les trois dalles (D-Ac, D-Vl et D-C) ont le meme mode de rupture par poinconnement autour 
de la surface chargee. Le haut de la zone de rupture des trois dalles a la meme forme (forme 
rectangulaire) qui passait par les quatre cotes de la surface chargee. La forme inferieure de la 
zone de rupture est, aussi, identique et presque circulaire avec un diametre egal a la distance 
entre les deux poutres de support. Le cercle de la zone de rupture inferieure est ferme dans les 
deux dalles D-Ac et D-C, alors que ce n'est pas le cas de la dalle D-Vl qui reste incomplet et 
deforme. Ceci est, peut etre, du a une legere excentricite du verin par rapport a l'axe vertical 
de la surface chargee via la plaque d'acier. De plus, le chargement de cette derniere dalle est 
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arrete une fois que la rupture a lieu. La rupture par poinconnement des surfaces superieure et 
inferieure, des trois dalles, est montree dans la figure 4.13 a, b, c. 
Les charges portantes ultimes des trois dalles D-Ac, D-Vl et D-C sont de 550 kN, 484 kN et 
530 kN, respectivement. La difference entre ces valeurs ne depasse pas 12 %. Ceci est du a la 
rigidite axiale qui est presque la meme pour les trois types d'armature (Acier, PRFV et 
PRFC). La charge de rupture de la dalle D-Vl est relativement inferieure a celles des deux 
autres a cause de la difference de resistance a la compression du beton utilise. La resistance du 
beton de la dalle D-Vl est inferieure de 14 % a celle de la dalle D-Ac. Le rapport entre la 
charge de rupture de la dalle D-Ac et de la dalle D-C est presque de 4% et le rapport entre la 
resistance a la compression du beton utilise pour preparer la dalle D-Ac et celle du beton de la 
dalle D-C est presque de 5%. D'apres ces constatations, on peut dire qu'on await pu avoir la 
meme charge de rupture pour les trois dalles si la resistance a la compression des trois betons 
de ces dalles est la meme. Les valeurs des capacites portantes, du meme ordre de dalles, sont 
2,64, 2,33 et 2,55 fois plus grandes que la charge a ELUL, PELUL = 208,25 kN specifiee par le 
code CAN/CSA-06 2006. 
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Figure 4.13 Rupture par poinconnement des surfaces superieure et inferieure des dalles 
a) D-Ac, b) D-Vl et c) D-C 
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4.4.4 Deformations des armatures et du beton 
La figure 4.14 presente les courbes de deformation maximales du beton mesurees a 50 mm de 
la surface chargee par la jauge No.2 en fonction de la charge appliquee, dans les trois dalles 
D-Ac, D-Vl, et D-C. Ces courbes sont constitutes de deux segments lineaires (ou presque). 
Le premier segment, de chaque courbe, represente la deformation du beton a la surface 
superieure en fonction de la charge appliquee avant la fissuration de la dalle. La deformation 
du beton au moment de la fissuration est presque egale pour les trois dalles et n'a pas depasse 
-220 microdeformations. Cependant, le deuxieme segment des trois courbes represente la 
deformation du beton en fonction de la charge appliquee apres la fissuration des dalles. Avant 
le niveau de chargement de 200 kN, les courbes des dalles D-Vl et D-Ac sont identiques, 
mais elles divergent l'une de 1'autre apres ce niveau de chargement. De la meme maniere, on 
remarque a la figure 4.10d que les deux courbes charge-deflexion sont identiques jusqu'au 
niveau de chargement de 208 kN. Par la suite, les courbes restent paralleles jusqu'a la rupture. 
Les deformations du beton a la rupture des dalles D-Ac, D-Vl et D-C sont de -2267, -1870, et 
-1590 microdeformations respectivement. On peut noter que la dalle D-Ac a enregistre la plus 
grande deformation a la rupture comparativement aux deux autres dalles. Ceci est attribue a la 
plastification de l'armature d'acier qui a engendre une deflexion importante de la dalle et par 
consequent plus de deformation dans le beton. 
On peut voir que les deformations a la rupture des trois dalles sont inferieures a la 
deformation ultime du beton (3500 microdeformations). Les deformations du beton au niveau 
de la charge a l'ELUT, P£LUT = 110,25 kN, sont de -200 microdeformations pour les dalles D-
Ac et D-Vl et -265 pour la dalle D-C. Alors qu'au niveau de la charge a l'ELUL, PELUL = 
208,25 kN, les deformations sont de -807 microdeformations pour les dalles D-Ac et D-Vl et 
-669 microdeformations pour la dalle D-C. 
La figure 4.15 illustre les trois courbes charge-deformation maximale des barres d'armature 
des trois dalles etudiees. Les deformations sont fournies par la jauge No. 5 pour les dalles D-
Ac et D-Vl, et par la jauge No. 6 pour la dalle D-C (voir la figure 3.9c et d). Les courbes des 
dalles armees de PRF sont similaires. La deformation des barres en PRFC a commence a etre 
plus importante des 1'apparition de fissures prematurees. Des que les fissures ont commence a 
avoir lieu sur dalle D-Vl, le comportement de la deformation maximale des dalles armees de 
PRF est devenu similaire jusqu'a la rupture. Cependant, le comportement charge-deformation 
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maximale d'armature de la dalle D-Ac est lineaire jusqu'a 1'apparition de fissures dans le 
beton avant qu'il ne change pour suivre un comportement non-linaire. Cela est du 
premierement a la fissuration du beton puis a la plastification de 1'armature d'acier. A une 
charge de 375 kN, la jauge collee sur l'armature d'acier a atteint sa capacite ultime a se 
deformer du a la deformation importante de la barre d'acier apres la plastification. 
Les deformations maximales a la rupture de l'armature des deux dalles D-Vl et D-C sont de 
6224 et 6063 microdeformations, respectivement. Cependant pour la dalle D-Ac, la 
deformation maximale indiquee par la jauge, avant qu'elle soit hors service, est de 15728 
microdeformations. Les deformations maximales au niveau de la charge a l'ELUT, PELUT = 
110,25 kN, sont de 110, 214, et 850 microdeformations pour les dalles D-Ac et D-Vl et D-C, 
respectivement. Alors qu'au niveau de la charge a l'etat limite ultime, PELUL = 208,25 kN, 
elles sont de 2488, 2470 et 2677 microdeformations pour les dalles D-Ac et D-Vl et D-C, 
respectivement. 
Pour les dalles D-Ac, D-Vl et D-C, les rapports de la deformation maximale au niveau de la 
charge a l'ELUT a celle de la rupture sont de 0,7 %, 3,5 % et 14 % pour l'armature et 8 %,7 
.%, 10 % et 17 % pour le beton, respectivement. Les memes rapports, mais au niveau de la 
charge a L'ELUL, sont de 16 %, 38 % et 44 % pour l'armature et de 36 %, 44 % et 42 % pour 
le beton, respectivement. Une augmentation de la charge du niveau de l'ELUT a ELUL a 
engendre une augmentation de la deformation maximale de 1'armature. Elles ont augmente de 
plus de 22 fois dans la dalle D-Ac, 10 fois dans la dalle D-Vl et 3 fois dans la dalle D-C. Ceci 
est cause par la fissuration du beton qui provoque 1'implication totale des barres pour 
reprendre une charge exterieure et par consequent avoir plus de deformation. La croissance 
rapide de la deformation de l'armature d'acier a engendre apres la charge a l'etat limite 
ultime, la plastification de ces barres. La faible croissance de cette deformation dans les barres 
en PRFC est due a la deformation moyennement elevee, engendree par des fissures 
prematurees, au niveau de la charge a l'etat limite a l'utilisation. 
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Les figures 4.14a, b et c, illustrent les deformations des differentes barres d'armature en 
fonction de la charge appliquee aux dalles D-Ac, D-Vl et D-C. La figure 4.16a illustre les 
courbes charge-deformation de la barre d'armature longitudinale (assemblage superieur) au 
centre de la surface chargee. II apparait clairement sur cette figure que les deformations, au 
niveau de la charge a l'etat limite d'utilisation, sont minimes; la plus grande deformation a ce 
niveau de charge est celle de la dalle D-C (160 microdeformations). Cependant, apres la 
fissuration, les barres longitudinales prennent leur part de la charge appliquee et par 
consequent les deformations deviennent plus importantes. On remarque que le comportement 
des barres longitudinales (assemblage inferieur) des deux dalles armees de PRF, est bilineaire 
et les courbes sont presque identiques. La courbe de deformation de 1'armature d'acier en 
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fonction du chargement est composee de trois segments. Le premier represente le 
comportement avant la fissuration et le deuxieme represente le comportement apres la 
fissuration et avant la plastification de 1'armature. Finalement, le dernier segment represente 
le comportement apres la plastification de 1'armature. A la rupture, les deformations sont de 
11450, 5626 et 5910 microdeformations pour les dalles D-Ac, D-Vl, et D-C, respectivement. 
La figure 4.16b illustre les trois courbes charge-deformation de la barre d'armature se 
trouvant au milieu de l'armature transversale de l'assemblage superieur des trois dalles. Les 
deformations sont enregistrees par une jauge (jauge No. 12) collee sur la barre en question, au-
dessus d'une des deux poutres de support. L'objectif est de suivre le comportement des barres 
dans la zone du moment negatif. Les deux courbes charge-deformation des barres en PRF de 
cette derniere figure sont bilineaires. Or, la courbe du comportement de l'armature d'acier est 
composee de trois segments, du a la plastification de la barre ce qui engendre un troisieme 
segment apres la fissuration. Dans la premiere partie des trois courbes, les deformations sont 
minimes (moins de 150 microdeformations), puis elles commencent a devenir plus visibles 
une fois que la charge atteint 300 kN. Par la suite, les deux segments des dalles armees de 
PRF restent paralleles et lineaires jusqu'a la rupture. Cependant, pour l'armature d'acier de la 
dalle D-Ac, un troisieme segment est apparu apres la plastification de l'armature. La 
deformation importante de l'acier a engendre une defectuosite de la jauge avant la rupture de 
la dalle. Les deformations a la rupture, pour les dalles D-Vl et D-C, sont de 925 et 2021 
microdeformations. Ces valeurs representent 5,5 % et 13 % de la deformation ultime garantie 
de la barre de PRFV. Alors que pour la dalle D-Ac, la deformation a atteint 14410 
microdeformations a 538 kN avant que la rupture de la dalle soit atteinte. 
La figure 4.16c illustre les trois courbes charge-deformation de la barre d'armature se 
trouvant au milieu de l'armature longitudinale de l'assemblage superieur des trois dalles. Ces 
courbes sont bilineaires. Les deformations avant la fissuration des dalles sont negatives (les 
barres travaillent en compression). L'armature de la dalle D-C presente une grande 
deformation de compression (-617 microdeformation), vu que la jauge est presque sous la 
surface chargee. Une fois que le niveau de charge a l'etat limite d'utilisation est atteint, 
1'armature de la dalle D-Vl a commence a travailler en traction, jusqu'a la rupture. Dans les 
deux dalles, les armatures travaillent en traction seulement lorsque la charge a atteint 194 kN. 
Les deformations a la rupture sont de 1700, 3000 et 2200 microdeformations pour D-Ac, D-
VI, et D-C, respectivement. 
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4.4.5 Largeurs et reseaux de fissures 
Les reseaux de fissuration sur la surface en tension des trois dalles sont similaires. La 
premiere fissure est apparue a une charge proche de la charge a l'ELUT (PELUT =110 kN). 
Les charges de fissuration sont egales a 127 kN, 115kNet 117kN pour les dalles D-Ac, D-
VI et D-C, respectivement. Des fissures prematurees secondaires sont apparues quand la 
charge a atteint 76 kN sur la surface inferieure de la dalle D-C , ce qui peut etre du a un 
probleme de manutention lors de son transport au laboratoire. La premiere fissure sur la 
surface inferieure de ces dalles est apparue sous la zone chargee orientee longitudinalement et 
parallelement aux poutres de support. Une fois que la charge de fissuration est atteinte, la 
rigidite flexionnelle des dalles diminue brusquement, ce qui provoque des fissures dans la 
direction radiale autour de la zone chargee. Peu avant la rupture, une fissure est apparue et 
s'est propagee rapidement pour former le cercle de rupture par poinconnement. Les reseaux 
de fissurations de la surface inferieure en tension sont montres a la figure 4.13. 
Les reseaux de fissuration a la surface superieure sont eux aussi similaires. Les premieres 
fissures superieures ont eu lieu a 400 kN (73 %, 83 % et 75 % de la charge de rupture des 
dalles D-Ac, D-Vl et D-C, respectivement). Elles sont apparues directement au-dessus et 
parallelement aux poutres metalliques qui supportent les dalles suivant la direction 
longitudinale. Les fissures apparues par la suite, ont une forme demi-circulaire ayant comme 
centre l'axe vertical du verin de chargement. 
La figure 4.17 illustre la variation de la largeur des fissures sur la surface en tension des trois 
dalles a la face inferieure, en fonction de la charge appliquee. Les courbes des largeurs des 
fissures varient elles aussi lineairement. Les deux courbes des dalles armees de PRF sont 
paralleles jusqu'a la rupture. L'ouverture de fissures de la dalle D-Ac a la meme grandeur que 
celle des deux autres jusqu'a ce que l'armature d'acier a atteint la plastification, puis elle 
devient plus importante. Les fissures mesurent moins de 0,1 mm et 0,4 mm aux niveaux de la 
charge a l'etat limite d'utilisation et de la charge a l'etat limite ultime, respectivement, pour 
les trois dalles. A la rupture l'ouverture des fissures mesure 2,42 mm, 1,33 mm et 1,49 mm 
pour D-Ac, D-Vl, et D-C, respectivement. 
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Figure 4.17 Courbes charge-largeur de fissures pour les dalles D-Ac, D-Vl, et D-C 
Les details des dalles D-Ac, D-Vl et D-C et les principaux resultats obtenus sont donnes dans 
les tableaux 4.3 et 4.4. 
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4.4.6 Conclusions partielles 
Un total de trois dalles a ete teste afin d'etudier l'effet du type d'armature (acier, PRFV et 
PRFC) sur le comportement des dalles a confinement interne de tabliers ayant une epaisseur 
egale a 175 mm. La premiere dalle, D-Ac, a ete dimensionnee avec la methode de calcul 
empirique specifiee par le code Canadian sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-
2006] (Article 8.18.4.2) avec un taux d'armature de 0,3 % (No. 10M@229 mm) suivant toutes 
les directions. Elle a ete fabriquee pour qu'elle soit utilisee comme reference et comparee aux 
autres specimens de dalles renforcees de barres en PRF. La rigidite axiale de cette dalle est de 
499,2 N/mm2. La deuxieme dalle, D-Vl, a ete renforcee avec des barres d'armature en PRFV 
No. 16 (db = 15,9 mm) avec un taux d'armature de 1,2 % suivant la direction transversale 
(assemblage inferieur) et de 0,6 % dans les autres directions. La dalle a une barre d'armature 
No. 16 a tous les 116 mm suivant la direction transversale (assemblage inferieur) et une barre 
d'armature No. 16 a tous les 230 mm suivant les autres directions. La troisieme dalle de ce 
groupe, D-C, a ete renforcee avec des barres en PRFC, No. 10 (db = 9,5 mm), suivant la 
direction transversale (assemblage inferieur). Le taux d'armature est de 0,4% (No.l0@134 
mm). Suivant les autres directions, le renforcement est assure par des barres en PRFV avec un 
taux d'armature de 0,6% (No. 16@230 mm). Le taux d'armature de la dalle D-C a ete choisi 
pour avoir une rigidite axiale proche de celle de la dalle D-Ac. Les rigidites axiales des dalles 
D-Ac, D-Vl et D-C sont de 499,2, 508 et 448 N/mm2, respectivement. En se basant sur les 
resultats experimentaux, les conclusions suivantes peuvent etre enoncees : 
1- Les trois dalles D-Ac, D-Vl et D-C ont rompu par poinconnement et leurs charges 
portantes sont de 550 kN, 484 kN et 530 kN, respectivement. Ces valeurs sont au moins 
2,5 fois plus grande que la charge a l'etat limite ultime, PELUL = 208 kN, specifiee par le 
CAN/CSA-06. 
2- L'ecart entre les capacites portantes des trois dalles, ayant 175 mm d'epaisseur, est 
minime. Done, on peut conclure que le type d'armature suivant la direction transversale 
affecte peu la capacite portante des dalles de tabliers en beton si la rigidite axiale est 
conservee. 
3- Les trois dalles ont le meme comportement charge-deflexion. Ceci signifie que le type 
d'armature suivant la direction transversale (assemblage inferieur) n'a pas d'effet sur le 
comportement de la deflexion des dalles de tabliers de ponts ayant 175 mm d'epaisseur. 
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4- Pour les trois dalles, la charge de fissuration est plus grande que celle a l'etat limite 
d'utilisation 
5- Les deformations maximales mesurees dans les barres d'armature en PRFV et en PRFC, 
au niveau de la charge a l'etat limite ultime, sont presque egales a 2470 et 2677 
microdeformations. Ces valeurs representent environ 15 % et 26 % de la deformation 
ultime garantie des barres, respectivement. 
6- Les deformations des armatures longitudinales superieures en PRF, a la rupture, se 
trouvant aux encastrements des dalles, sont presque egales et negligeables, comparees a 
celles de l'armature d'acier. Les comportements charge-deformation des barres 
d'armatures longitudinales (assemblage inferieur) des dalles armees de PRF sont 
identiques. A la rupture, les deformations de ces armatures sont nettement inferieures a 
celles de l'armature d'acier. 
7- On peut done conclure que les dalles de tabliers, ayant 175 mm d'epaisseur, armees de 
PRF ont un meilleur comportement que celles armees d'acier du point de vue des 
deformations de l'armature, de la fissuration et de la deflexion. 
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4.5 Effet de la resistance du beton 
4.5.1 Introduction 
En general et dans la plus part des codes, la valeur de la resistance au poinconnement est 
donnee en fonction da la resistance a la compression du beton / / . Au Quebec, le beton utilise 
generalement dans les ponts routiers est un beton ordinaire. Afin d'etudier l'effet de la 
resistance a la compression du beton sur la valeur de la resistance au poinconnement, deux 
dalles a grande echelle D-Vl et D-V4 de tabliers de ponts ont ete preparees et testees. Les 
dalles avaient le meme taux d'armature, 1,2 %, dans la direction transversale inferieure, et de 
0,6 % dans les autres directions. La resistance a la compression du beton etait 35,2 et 64,8 
MPa, respectivement. La dalle D-Vl est utilisee a titre comparatif des differents parametres. 
Dans cette section, les resultats des essais sont presentes en termes de deflexion, deformations 
dans le beton et 1'armature, et largeurs et propagation des fissures. 
4.5.2 Comportement en deflexion 
Le comportement charge deflexion des differentes localisations de la dalle D-V4 est illustre a 
la figure 4.18a. Cependant, celui de la dalle D-Vl est illustre a la figure 4.3a. Les deflexions 
maximales enregistrees sont celles de la localisation No. 3 et des deux dalles. La figure 4.18b 
illustre le comportement charge-deflexion nette a la localisation en question. Le 
comportement en flexion de la D-V4 est semblable a ceux des autres dalles discutees 
auparavant. On peut noter toujours que plus on s'eloigne de la surface chargee, moins la 
deflexion est importante. La deflexion en fonction de la charge a la localisation No. 2 n'est 
pas donnee dans la figure 4.18a, mais on peut considerer que c'est le meme comportement 
que la localisation No. 3 (selon ce qui a ete observe dans les autres dalles). 
La figure 4.18b illustre les courbes de la deflexion maximale nette en fonction de la charge 
des deux dalles D-Vl et D-V4. Cette deflexion maximale a ete mesuree a la localisation No.3 
par le LVDT-3. Les deux courbes sont bilineaires. La premiere partie represente la deflexion 
en fonction de la charge avant la fissuration du beton. Alors que la deuxieme represente la 
deflexion en fonction de la charge apres fissuration du beton. On remarque que la rigidite 
flexionnelle de la dalle D-V4 est plus grande que celle de la dalle D-Vl. Ceci est du a la 
resistance en compression du beton de la dalle D-V4 qui etait presque le double de celle du 
beton de la dalle D-Vl (64,8 MPa contre 35.2 MPa). 
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La difference des deflexions nettes enregistrees au niveau de la charge a l'ELUT, PELUT, sont 
tres petites (0,71 mm et 0,66 mm pour D-Vl et D-V4, respectivement) comparativement a la 
difference entre les resistances a la compression du beton utilises. Ceci implique que la 
resistance a la compression du beton a ce niveau de charge a peu d'influence sur la rigidite 
flexionnelle. L'influence de cette resistance est plus remarquable apres la fissuration des 
dalles. La deflexion au niveau de la charge a l'etat limite ultime, Pf, est egale a 3,7 et 2,33 mm 
pour D-Vl et D-V4, respectivement. Cette difference croit avec 1'augmentation de la charge, 
ce qui explique la divergence des courbes charge-deflexion apres fissuration. A la rupture, la 
deflexion nette de la dalle D-V4 etait plus importante que celle de la dalle D-Vl, 21,7 contre 
17,9 mm, respectivement. Cette difference de 21 % entre les deflexions est due au premier 
lieu a la difference entre les charges de rupture 703 kN pour la dalle D-V4 contre 484 kN pour 
la dalle D-Vl. Au niveau de la charge de rupture de la dalle D-Vl, la deflexion maximale 
nette de la dalle D-V4 etait seulement 12,9 mm. 
Les courbes charge-deflexion aux differentes localisations sur la surface superieure de la dalle 
D-V4, illustrees par la figure 4.18a, sont semblables a celles montrees auparavant sur les 
figures homologues. Au debut de chargement, la localisation No. 5 avait connue un 
deplacement vers le bas jusqu'au niveau de charge de 142 kN. Ensuite, l'extremite a 
commence a croitre en engendrant un deplacement vers le haut due a la rotation de la dalle 
autour des axes longitudinaux des poutres de support. Les extremites libres (la localisation 
No.6) s'est deplace vers le bas jusqu'au niveau de charge 320 kN. Apres, la vitesse de 
deplacement diminue comparativement a celle du deplacement a la localisation No. 3, ce qui 
provoque une rupture par poinconnement a la fin. 
Les profils de deflexion des deux axes, longitudinal et transversal, de dalle la D-A4 sont 
illustres par les figures 4.19a,b. Ces profils ont ete traces a partir des valeurs de deflexion a 
six localisations le long des deux axes principaux et a differents niveaux de chargement. Les 
deux profils, longitudinal et transversal, de deflexion sont similaires aux profils des autres 
dalles montres auparavant. La deflexion des extremites libres est plus grande dans le cas de la 
dalle D-V4. De la figure 4.19b et au niveau de charge egal a 600 kN, la deflexion sous la 
surface chargee a la deflexion aux extremites libres etait plus de deux fois et demie. 
Cependant, au niveau de charge de 400 kN, ce rapport ne depassait pas une fois et demie. 
Ceci avait provoque une rupture par poinconnement plus tard quand le rapport avait atteint 
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trois a un niveau de charge egal a 704 kN. On peut noter que la resistance a la compression du 
beton engendre des deflexions plus grandes au niveau des dalles de tabliers de ponts. 
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4.5.3 Capacite ultime et mode de rupture 
Les deux dalles (D-Vl et D-V4) ont le meme mode de rupture par poinconnement comme 
montre a la figure 4.20. Cette rupture est produite autour de la surface chargee. Les zones de 
rupture, dans la partie inferieure des dalles, sont similaires et ont une forme circulaire avec un 
diametre presque egal a la distance entre les poutres metalliques de support. La zone de 
rupture, dans la partie superieure des dalles, a une forme elliptique pour la dalle D-V4 et 
rectangulaire pour la dalle D-Vl. Les deux zones de rupture passent par les quatre coins de la 
surface chargee et ont la meme aire. Ceci est du au fait que le taux d'armature et le type 
d'armature retenus pour les deux dalles (0,6% d'armature (assemblage superieur) dans les 
deux directions) sont identiques. 
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La resistance a la compression du beton a une grande influence sur la capacite portante des 
deux dalles. Les charges de rupture sont de 484 kN pour la dalle D-Vl et 704 kN pour la dalle 
D-V4. Une augmentation de presque 30 MPa sur la resistance a la compression du beton a 
engendre une augmentation de 216 kN de la capacite portante. Le rapport entre Les charges 
de rupture et la charge a l'etat limite ultime, Pf, des dalles D-Vl et D-V4 est 2,32 et 3,38, 
respectivement. 
Figure 4.20 Rupture par poin§onnement sur les surfaces superieure et inferieure des dalles 
a)D-Vletb)D-V4 
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4.5.4 Deformations des armatures et du beton 
La deformation maximale du beton de la dalle D-V4, idem pour la dalle D-Vl, est enregistree 
par la jauge No. 2. Le comportement charge-deformation du beton, comme le montre la figure 
4.21, est bilineaire. Le premier segment des deux courbes represente la deformation du beton 
en fonction de la charge appliquee avant la fissuration des dalles. Cependant, le deuxieme 
segment represente cette deformation en fonction de la charge appliquee apres la fissuration. 
Pour un meme niveau de charge, on peut remarquer que la deformation du beton ordinaire de 
la dalle D-Vl est plus grande que celle du beton a haute resistance de la dalle D-V4. Ceci est 
du a la difference entre la composition des deux betons (taille et pourcentage d'agregats, 
rapport E/C, type de ciment). Le beton de la dalle D-V4 renferme beaucoup de gros agregats 
et de ciment par rapport au beton ordinaire de la dalle D-Vl. 
Au niveau de la charge a l'ELUT, PELUT = 110,25 kN, la deformation maximale du beton de 
la dalle D-V4 est de -140 microdeformations. Cette valeur est legerement inferieure a celle du 
beton ordinaire de la dalle D-Vl (-199 microdeformations). La difference entre les 
deformations est plus apparente au niveau de la charge a l'etat limite ultime, Pf = 208,25 kN. 
Ces deformations sont de -505 et -827 microdeformations pour les dalles D-V4 et D-Vl, 
respectivement. A la rupture, cette difference entre les deux deformations est encore moins 
importante, -1734 et -1870 microdeformations, pour le meme ordre de dalles. Ceci est du a la 
charge de rupture elevee de la dalle D-V4 qui a influence la difference entre les deux 
deformations. Au niveau de la charge de rupture de la dalle D-Vl, la deformation du beton de 
la dalle D-V4 etait -1190 microdeformations. 
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Figure 4.21 Courbes charge-deformation maximale du beton des dalles D-Alet D-V4 
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La figure 4.22 illustre les deux courbes charge-deformation maximale de l'armature des dalles 
D-Vl et D-V4. La deformation maximale des barres d'armature est enregistree dans les barres 
transversales (assemblage inferieur) a l'exterieur de la surface chargee et est fournie par la 
jauge No. 5. Les comportements de la deformation en fonction de la charge appliquee des 
deux dalles sont bilineaires et similaires. Les deux segments, apres la fissuration des dalles, 
sont paralleles. Pour un meme niveau de charge, la deformation de l'armature de la dalle D-
VI est superieure a celle de la dalle D-V4. 
La deformation de l'armature indiquee par la jauge No. 5 et sous la charge limite d'utilisation, 
est de 214 microdeformations pour la dalle D-Vl et 240 microdeformations pour la dalle D-
V4. Ces valeurs represented 10 % et 3,2 % de la deformation finale, respectivement. Au 
niveau de la charge a l'etat limite ultime, les deformations des barres en question sont de 2470 
et 1567 microdeformations (40 % et 21 % de la deformation finale). A la rupture, La 
deformation des barres de la dalle D-V4 est plus grande et ceci est du a sa capacite portante 
elevee. Les deformations a la rupture sont de 6224 et 7566 microdeformations pour D-Vl et 
D-V4, respectivement. Quand la charge varie de l'etat limite d'utilisation (ELUT) a la charge 
a l'etat limite ultime (ELUL) (de 110,25 kN a 208,25 kN), la deformation maximale de 
l'armature est multipliee par 11 pour la dalle D-Vl et par 6,5 pour la dalle D-V4. Ceci est 
cause par la fissuration du beton qui engendre 1'implication des barres d'armature avec le 
beton pour resister au chargement et par consequent avoir plus de deformation. 
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Figure 4.22 Courbes charge-deformation maximale des armatures de dalles D-Vl et D-V4 
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Les figure 4.23a,b,c illustrent les deformations des differentes barres d'armature en fonction 
de la charge appliquee. Sur la figure 4.23 a, on remarque que les deformations sous la charge a 
l'ELUT de la barre longitudinale se trouvant directement sous la surface chargee dans 
l'assemblage d'armature inferieur, sont negligeables. Ces barres ne reagissent qu'apres que la 
charge exterieure appliquee atteigne 150 kN. Les comportements charge-deflexion de 
l'armature des deux dalles, sous la surface chargee, donnes par la jauge No. 10 sont 
similaires. Les deformations, a la rupture, enregistrees sont de 5626 et 6943 
microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V4, respectivement. 
Les deformations des barres d'armature (assemblage superieur) de la zone du moment negatif 
sont negligeables jusqu'a un niveau de charge de 200 kN et 450 kN pour les dalles D-Vl et 
D-V4, respectivement. A la rupture, les deformations restent minimes. Elles sont de 925 et 
2500 microdeformations, (5,5 % et 15 % comparees a la deformation ultime des barres). La 
deformation finale de l'armature de la dalle D-V4 est relativement plus elevee que celle de la 
dalle D-Vl, due a la difference de la deflexion au centre. La figure 4.23b illustre le 
comportement charge-deformation de 1'armature transversale (assemblage superieur) se 
trouvant dans la zone du moment negatif au centre des deux dalles. 
Le comportement charge-deformation de l'armature longitudinale (assemblage superieur) 
dans le perimetre de la surface chargee est montre a la figure 4.23c. Pour les deux dalles, la 
deformation dans la zone en question est enregistree par la jauge No. 16. Ce comportement 
est similaire pour les deux dalles. Les deux courbes sont bilineaires, le premier segment des 
courbes represente la compression des barres (deformation negative) en fonction de la charge 
appliquee. Cependant, le deuxieme, represente la traction (deformation positive) de ces barres 
en fonction de la charge. A la rupture, les deformations des barres sont identiques et egales a 
2900 microdeformations. 
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4.5.5 Largeurs et reseaux de fissures 
Le reseau des fissures sur la surface inferieure de la dalle D-V4 est plus intense que celui de la 
dalle D-Vl et ceci est du a la resistance elevee en compression du beton de la premiere dalle. 
La resistance elevee en compression a permis aux fissures de bien se propager suivant toutes 
les directions de la surface inferieure avant que la rupture soit atteinte. Cependant, sur la 
surface inferieure de la dalle D-Vl, les fissures se sont propagees longitudinalement, excepte 
sous la surface chargee ou il y avait des fissures suivant toutes les directions. Dans les deux 
dalles, la premiere fissure est apparue a la surface inferieure sous la zone chargee orientee 
longitudinalement et parallele aux poutres de support. La charge de fissuration est de 115 kN 
pour la dalle D-Vl et 130 kN pour la dalle D-V4. Ces deux dernieres valeurs de fissuration 
sont superieures a la charge a l'etat limite d'utilisation, PELUT = 110,25 kN. La resistance 
elevee du beton retarde la fissuration de la dalle D-V4. 
Les premieres fissures superieures sont apparues au dessus des poutres de support quand la 
charge appliquee a atteint 400 kN et 600 kN pour les dalles D-Vl et D-V4, respectivement. 
Par la suite, d'autres fissures de forme demie circulaire ont pris place autour de la zone 
chargee. Les reseaux de fissuration des deux dalles sont illustres a la figure 4.20a,b. 
La figure 4.24 illustre les courbes de la variation de la largeur de la plus grande fissure sur la 
surface inferieure en fonction du chargement applique sur les deux dalles. La fissure de la 
dalle D-Vl varient lineairement jusqu'a la rupture. Les deux courbes sont identiques jusqu'a 
un niveau de charge de 400 kN ou la courbe de la dalle D-V4 diverge. La largeur des 
nouvelles fissures dans la derniere dalle est la cause de cette divergence. La largeur des 
fissures a l'etat limite d'utilisation est nulle, vu que la premiere fissure est apparue apres ce 
niveau de charge dans les deux dalles. En revanche, la fissure au niveau de la charge a l'etat 
limite ultime est egale a 0,4 mm pour les deux dalles. 
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Les details des deux dalles D-Vl et D-V4 ainsi que les principaux resultats obtenus sont 
donnes dans les tableaux 4.5 et 4.6. 
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4.5.6 Conclusions partielles 
Afin d'etudier l'effet de la resistance a la compression du beton sur le comportement des 
dalles de ponts en beton a confinement interne armees de PRFV, deux dalles ont ete preparees 
et testees. Les dalles ont le meme taux d'armature, soit 1,2 % dans la direction transversale 
(assemblage d'armature inferieur) et 0,6 % dans les autres directions. Les resistances a la 
compression du beton sont, respectivement de 35,2 et 64,8 MPa pour les dalles D-Vl et D-
V4. En se basant sur les resultats des essais des deux dalles, les conclusions suivantes peuvent 
etre enoncees: 
1- Les deux dalles D-Vl et D-V4 ont rompu par poinconnement. Les charges de rupture sont 
de 484 kN et 704 kN, respectivement. Ces valeurs depassent de 2,5 fois la charge a l'etat 
limite ultime, soit 208,25 kN, specified par le code CAN/CSA-06 2006 ; 
2- La capacite portante de la dalle D-V4 est egale a 145 % celle de la dalle D-Vl. Ceci 
indique l'effet important de la resistance a la compression du beton sur la capacite 
portante des dalles de tabliers de ponts. 
3- Les comportements charge-deflexion des deux dalles sont similaires. En revanche, avant 
que la charge a l'etat limite d'utilisation soit atteinte, ils etaient identiques. Done, l'effet 
de la resistance a la compression du beton sur la deflexion des dalles de tabliers de ponts 
est negligeable, et ce avant d'atteindre la charge de fissuration. 
4- La difference entre les deformations mesurees sur des barres transversales (assemblage 
inferieur) dans les deux dalles, pour un meme niveau de charge, est constante et minime 
jusqu'a la rupture. Cette difference dans le cas des barres longitudinales (assemblage 
inferieur) est negligeable juste avant la rupture. Done, on peut conclure que la resistance a 
la compression du beton n'a pas d'effet sur le comportement des barres d'armature dans 
les deux directions des dalles de tabliers de ponts. La dalle D-V4 a plus de deformations 
dans les barres de 1'assemblage inferieur, due a sa capacite portante elevee. 
5- La resistance a la compression du beton a retarde le deplacement de l'axe neutre de la 
section du beton. Cette resistance a affecte directement la deformation maximale du beton. 
La dalle D-V4 a moins de deformation dans le beton que la dalle D-Vl, pour un meme 
niveau de charge. 
6- La dalle D-V4 a un comportement similaire a celui de la dalle G-S3 testee par El-Gamal 
(2005), (200 mm d'epaisseur et 49,1 MPa de resistance a la compression du beton). Les 
capacites portantes, les largeurs de fissures, et les deformations dans les barres d'armature 
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des deux dalles sont comparables. De plus, la dalle D-V4 respecte les exigences du code 
CAN/CSA-06 2006. 
4.6 Effet de la combinaison du faible taux d'armature avec un 
beton ordinaire de resistance a la compression elevee 
4.6.1 Introduction 
Le taux d'armature d'une dalle de tablier a confinement interne en beton ordinaire d'acier, 
exige par la methode du calcul empirique du code CAN/CSA-S6-06, est de 0,3 %. En utilisant 
des barres d'armature en PRFV, un taux d'armature de 1,2 % est necessaire pour avoir une 
rigidite axiale equivalente a celle de 1'armature d'acier. Pour etudier le comportement des 
dalles de tablier a confinement interne ayant un taux d'armature inferieur a 1,2 % et un beton 
de resistance a la compression legerement superieure a celle du beton ordinaire, deux dalles 
(D-V5 et D-V6) sont preparees et testees. Elles sont renforcees avec des barres en PRFV et 
leur beton a une resistance a la compression de 53 MPa. La premiere dalle, D-V5, a un taux 
d'armature de 0,7 % (No. 16 @ 199 mm) suivant la direction transversale (assemblage 
inferieur). Ce taux d'armature represente le double du minimum de l'armature en PRFV 
recommande par l'article 16.8.7.1 (c) du code CAN/CSA-S6-06. Suivant les autres directions, 
un taux d'armature de 0,35 % est retenu (No. 13 @ 256 mm. La deuxieme dalle, D-V6, est 
renforcee entierement avec des barres en PRFV No. 13 avec un taux d'armature de 0,35 % 
(No. 13 @ 256 mm) suivant toutes les directions. 
Les resultats des essais sont presentes en termes de deflexion, deformations dans le beton et 
l'armature, largeurs et propagation de fissures et sont compares aux resultats de la dalle D-Vl. 
4.6.2 Comportement a la deflexion 
Les courbes charge-deflexion aux localisations No. 2, 3 et 6 sur les dalles D-V5 et D-V6 sont 
montrees sur les figures 4.25a et 4.25b, respectivement. On remarque, sur ces figures, que les 
deflexions en fonction de la charge aux localisations No. 2 et 3 a 50 mm des cotes transversal 
et longitudinal de la surface chargee sont identiques. Ce qui confirme ce qui a ete remarque 
sur les autres dalles avec differents types d'armature. Les courbes charge-deflexion a la 
localisation No. 6 sont identiques sur les deux figures. Le taux de deflexion des extremites 
libres diminue quand la charge a atteint 300 kN pour la dalle D-V5 et 245 kN pour la dalle D-
V6. 
Le comportement charge-deflexion maximale nette des deux dalles D-V5 et V-D6 est illustre 
avec celui de la dalle D-Vl a la figure 4.25c. Ce comportement est bilineaire ou le premier 
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segment des courbes represente la deflexion nette avant la fissuration du beton, alors que le 
deuxieme segment represente la deflexion apres la fissuration en fonction de la charge 
appliquee. A l'etat limite d'utilisation, les deflexions sont de 0,71, 1,0 et 1,1 mm pour les 
dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. La dalle D-Vl qui a le plus haut taux d'armature 
a enregistre la plus petite deflexion a la rupture. Cependant, la dalle D-V6 qui a le plus bas 
taux d'armature suivant la direction transversale (assemblage infdrieur), soit 0,35 %, a 
enregistre la plus grande deflexion maximale nette. La dalle D-V5 a un comportement charge-
deflexion similaire a celui de la dalle D-Vl et une deflexion plus grande. A la rupture, les 
deflexions maximales nettes sont de 17,9 mm, 20,4 mm et 26,2 mm pour D-Vl, D-V5 et D-
V6, respectivement. On peut noter que 1'augmentation de la resistance a la compression du 
beton peut compenser la diminution du taux d'armature en terme de deflexion. Ceci est 
remarque en faisant une comparaison entre la dalle D-Vl et D-V5. L'augmentant de 51 % de 
la resistance a la compression du beton (de 35 MPa a 53 MPa) accompagnee par une 
diminution du taux d'armature de 41 % (de 1,2 % a 0,7 % suivant la direction transversale 
pour l'Assemblage inferieur et de 0,6 % a 0,35 % suivant les autres directions), conserve le 
meme comportement charge-deflexion. 
Une diminution du taux d'armature de 1,2 % a 0,35 % de l'armature transversale de 
l'assemblage inferieur et de 0,6 % a 0,35 % suivant les autres directions, suivie d'une 
augmentation de la resistance a la compression du beton de 51 %, a engendre une deflexion 
maximale nette plus importante a la rupture. Cependant avant la fissuration, le comportement 
charge-deflexion est identique. Une comparaison entre les deux comportements est illustree a 
la figure 4.25c. 
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des dalles D-V1, D-V4, et D-V6 
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4.6.3 Capacite ultime et mode rupture 
Les figures 4.26a, b, c illustrent le mode de rupture de la surface superieure et inferieure des 
trois dalles D-Vl, D-V5, et D-V6. Elles ont rompu par poinconnement autour de la surface 
chargee. Les zones de rupture inferieure sont similaires et de forme circulaire ayant comme 
diametre la distance entre les deux poutres de support et comme centre l'axe vertical de la 
surface chargee. La forme de rupture de la dalle D-V6 est fermee mais pas pour les deux 
autres dalles, D-Vl et D-V5. Comme on a remarque que ces dernieres dalles ont un 
comportement charge-deflexion identique, les figures 4.26a et b confirment cette remarque 
par une forme de rupture de la zone inferieure identique. Les surfaces des zones de rupture 
superieure des dalles D-V5 et D-V6 sont relativement plus grande que celle de la dalle D-Vl. 
Ceci est du a la difference entre les taux d'armature de l'assemblage superieur utilises, soit 
0,6% pour D-Vl et 0,35 % pour deux autres dalles. Dans les trois dalles, les zones de rupture 
superieures passent par les quatre coins de la surface chargee. La forme de la zone de rupture 
superieure de la dalle D-V6 est elliptique, alors que les deux autres zones sont plus au moins 
rectangulaires. 
Les charges portantes ultimes des deux dalles D-V5 et D-V6 sont de 549 kN et 505 kN, 
respectivement. Ces deux valeurs sont superieures a celle de la dalle D-Vl (484 kN), malgre 
qu'elle ait des taux d'armature plus grands. L'augmentant de 51 % de la resistance a la 
compression du beton accompagnee d'une diminution du taux d'armature de 41 % a engendre 
une augmentation de la capacite portante de 13 %. C'est ce qu'on a remarque en faisant une 
comparaison entre la dalle D-Vl et D-V5. Par ailleurs, une diminution du taux d'armature 
principal de 71 % et de 0,41 % suivant les autres directions, accompagnee d'une 
augmentation de la resistance a la compression du beton de 51 %, a fait augmenter la capacite 
ultime de 4 %. Ceci a ete remarque lors de la comparaison des dalles D-Vl et D-V6. On peut 
done noter que 1'augmentation de la resistance a la compression du beton peut compenser la 
capacite portante perdue due a la diminution du taux d'armature. Elle peut meme fournir une 
meilleure capacite. 
Les valeurs des capacites portantes de ces trois dalles, D-Vl, D-V5 et D-V6 sont de 2,33, 2,64 
et 2,42 fois plus grande que la charge a l'etat limite ultime, PELUL = 208, 25 kN, specifiee par 
le code Canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06]. 
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4.6.4 Deformation des armatures et du beton 
La deformation maximale du beton est enregistree a la meme localisation sur la surface 
superieure des trois dalles D-Vl, D-V5 et D-V6. Cette deformation est fournie par la jauge 
No. 2 placee sur l'axe longitudinal a 50 mm de la surface chargee. La figure 4.27 illustre les 
courbes charge-deformation maximale du beton. Les trois courbes ont la meme allure et sont 
constitutes de deux parties principales. La premiere partie represente la deformation du beton 
avant la fissuration de la dalle et la deuxieme partie est constitute de deux segments. Le 
premier segment (partie aplatie) represente la deformation du beton apres la fissuration et 
avant que les barres d'armature soient bien impliquees avec le beton pour resister a la charge 
exterieure, alors que le deuxieme segment represente la deformation du beton apres 
1'implication des barres d'armature. La deuxieme partie pour les trois courbes divergent apres 
que les barres d'armatures soient bien impliquees avec le beton pour resister au chargement 
externe. 
Les deformations du beton a la rupture sont de -1870, -1200 et -1430 microdeformations pour 
les dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. Ceci confirme ce qui a ete remarque dans 
1'interpretation des resultats de la dalle en beton a haute resistance a la compression; le beton 
ayant resistance elevee se deforme moins. Les deformations, a l'ELUT, PELUT = 110,25 kN, 
sont de -199,-118 et -298 microdeformations, et au niveau de la charge a l'ELUL, PELUL = 
208,25 kN, elles sont de -827, -319 et -587 microdeformations, pour D-Vl, D-V5 et D-V6, 
respectivement. 
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Figure 4.27 Courbes charge-deformation maximale du beton 
des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 
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Les deformations maximales des armatures en PRFV sont enregistrees sur les barres 
transversales des assemblages inferieurs a l'exterieur de la surface chargee. La figure 4.28 
illustre les courbes charge-deformation maximale des barres d'armature des trois dalles D-Vl, 
D-V5 et D-V6. Ces deformations sont fournies par la jauge de deformation No. 5 de la dalle 
D-Vl et la jauge de deformation No. 4 des deux autres dalles (voir figure 3.9). 
On remarque a la figure 4.28 que les courbes charge-deformation maximale des barres des 
dalles D-Vl et D-V5 sont presque identiques. Les deux premieres parties de ces deux courbes 
coincident parfaitement l'une sur l'autre. Apres la fissuration de ces deux dalles, les pentes 
des deux courbes s'aplatent et restent collees jusqu'a un niveau de charge de 132 kN. Par la 
suite, les courbes se detachent l'une de l'autre et restent paralleles pour coincider encore une 
autre fois quand la charge appliquee sur les deux dalles atteint 290 kN. Ceci confirme encore 
une fois ce qui a ete explique precedemment concernant la similitude du comportement des 
dalles D-Vl et D-V5. Avant que la charge de fissuration de la dalle D-V6 soit atteinte, la 
courbe charge-deformation maximale est identique a celle des deux autres, puis les courbes 
divergent jusqu'a la rupture de la dalle. 
La deformation maximale des barres d'armature, au niveau de la charge a l'ELUT, est de 214 
microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V5.Cette valeur represente 2,9 % et 3,2 % de la 
deformation finale a la rupture, respectivement. Au meme niveau de charge, la deformation 
maximale de 1'armature de la dalle D-V6 est de 1290 microdeformations, ce qui 
represente 12,6 % de la deformation a la rupture. Au niveau de la charge a l'etat limite ultime 
(ELUL), les deformations des barres en question sont de 2470 et 2990 et 3830 
microdeformations. Ceci represente 40 %, 41 % et 37,6 % de la deformation finale a la 
rupture pour les dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. A la rupture et due a la 
deflexion elevee de la dalle D-V6, les deformations des barres de cette dalle sont plus grandes 
que celles des deux autres dalles. Les deformations a la rupture sont de 6224, 7285 et 10196 
microdeformations pour le meme ordre de dalles, respectivement. Quand le niveau de charge 
varie de 110,25 kN a 208,25 kN, la deformation maximale de l'armature a augmente de plus 
de 11 et 14 fois pour la dalle D-Vl, et la dalle D-V5, respectivement. Cela est du a la 
fissuration du beton qui engendre 1'implication totale des barres avec le beton et par 
consequent engendre plus de deformation. Vu que la dalle D-V6 est fissuree au niveau de la 
charge a l'etat limite d'utilisation, les barres d'armature sont deja sollicitees et 1'augmentation 
de la deformation est de 3 fois seulement. 
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Figure 4.28 Courbes charge-deformation maximale des armatures 
des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 
Les figures 4.27a,b,c illustrent les courbes charge-deformation des barres d'armature placees 
a differents endroits des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6. La figure 4.29a illustre les deformations 
de la barre d'armature longitudinale de l'assemblage inferieur de la surface chargee en 
fonction de la charge appliquee. Ces deformations sont fournies par la jauge No. 10 pour la 
dalle D-Vl et par la jauge No. 9 pour les deux autres dalles (voir figure 3.9). On remarque 
que les comportements des barres montres a la figure 4.29a sont similaires. La courbe de la 
dalle D-Vl et celle de la dalle D-V6 sont presque identiques. Cependant, la deuxieme partie 
de la courbe de la dalle D-V5 est parallele aux deux autres courbes jusqu'a la rupture. Ceci 
explique que les armatures longitudinales de l'assemblage inferieur des trois dalles ont le 
meme comportement charge-deformation. Les deformations des barres a la rupture sont de 
5626, 4863 et 5614 microdeformations pour les dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. 
La dalle D-V5 a la plus petite deformation a la rupture, qui est peut etre due au glissement de 
la barre ou la jauge No. 9 est placee. La deformation dans cette derniere barre est apparue 
juste apres que la charge exterieure a atteint 200 kN. Cependant, dans les barres les dalles D-
VI et D-V6, les deformations ont commence a avoir lieu apres que la charge a atteint 145 kN. 
Les deformations des barres transversales de l'assemblage superieur, se trouvant dans la zone 
du moment negatif, des trois dalles sont enregistrees par la jauge No. 12 pour la dalle D-Vl et 
la jauge No. 14 pour les deux autres dalles. La figure 4.27b illustre ces deformations en 
fonction de la charge appliquee. On remarque que les dalles a faible taux d'armature suivant 
la direction transversale (assemblage superieur) (0,35 %), D-V5 et D-V6, ont un 
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comportement similaire en termes de deformations. A la rupture, les deformations sont de 
925, 4612, et 5000 microdeformations ce qui represente 5,5 .%, 25,4 % et 27,6 % de la 
deformation ultime garantie pour les dalles D-Vl et D-V5 et D-V6, respectivement. Cette 
difference est attribuee aux differents diametres utilises (12,7 mm pour les dalles D-V5 et D-
V6 et 15,9 mm pour la dalle D-Vl), ainsi que l'espacement entre les barres (256 mm pour les 
dalles D-V5 et D-V6, et 230 mm pour la dalle D-Vl). 
La figure 4.29c illustre les courbes charge-deformation des barres longitudinales (assemblage 
superieur) se trouvant sous la surface chargee des trois dalles. Ces deformations sont fournies 
par la jauge No. 16. Ces trois courbes sont constituees de deux segments. Le premier segment 
des courbes represente le comportement en compression des barres et le deuxieme represente 
le comportement en traction une fois que l'axe neutre de la section de beton s'est deplace au 
dessus de ces barres. Les deuxiemes parties des courbes des dalles D-Vl et D-V5 sont 
similaires malgre que leur taux d'armature soit different. La resistance a la compression 
moyennement elevee du beton de la dalle D-V5, par rapport a celle de la dalle D-Vl, a pu 
compenser la difference entre les taux d'armature. Quant a la barre correspondante, dans la 
dalle D-V6, la deformation est plus grande du a son faible taux d'armature suivant la direction 
transversale de l'assemblage inferieur (0,35%). Ceci a engendre un deplacement de l'axe 
neutre proche de la surface et par consequent plus de deformations dans toutes les armatures 
de cette dalle par rapport aux deux autres. A la rupture, les deformations sont de 3000, 3940 et 
5876 microdeformations dans les barres des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. 
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4.6.5 Largeurs et reseaux de fissuration 
Les reseaux de fissuration des surfaces en tension des trois dalles sont similaires. La premiere 
fissure est apparue sous la surface chargee dans la face inferieure des trois dalles orientee 
longitudinalement et parallele aux deux poutres metalliques de support. Les charges de 
fissuration sont de 115 kN, 125 kN et 105 kN pour les dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, 
respectivement. Les fissures radiales ont commence a apparaitre lorsque la charge de 
fissuration est atteinte pour chaque dalle et due a la diminution brusque de la rigidite 
flexionnelle. En s'approchant de la rupture, une fissure circulaire s'est formee. Une fois que la 
rupture a lieu, la forme circulaire s'est renfermee pour la dalle D-V6 et incomplete pour les 
deux autres dalles. 
Les reseaux de fissuration sur la face superieure des trois dalles sont semblables, excepte 
autour des surfaces chargees. La premiere fissure superieure est apparue directement au-
dessus les poutres de support. Les charges de fissuration de la surface superieure des trois 
dalles D-Vl, D-V5, et D-V6 sont de 400 kN, 410 kN et 395 kN, respectivement. Entre ces 
dernieres valeurs de charge et la rupture, des formes semi-circulaires ont pris naissance autour 
des surfaces chargees. A la rupture, la circonference de la fissure autour de la surface chargee 
est plus grande pour les dalles D-V5 et D-V6 que pour la dalle D-Vl. Ceci est dti a la 
difference entre les diametres de barres utilises et le taux d'armature. Les reseaux de 
fissuration de ces trois dalles sont illustres a la figure 4.26. 
La largeur des fissures en fonction de la charge, sur la face en tension des trois dalles, est 
illustree a la figure 4.30. Les courbes de revolution de la fissure des trois dalles sont lineaires 
et paralleles. Le debut de la courbe de la dalle D-V5 est constant, du a l'ouverture simultanee 
d'une deuxieme fissure a cote de la fissure principale (la ou est place le LVDT qui mesure la 
largeur de la fissure). La courbe de la largeur de la fissure de la dalle D-V6 est tracee a partir 
d'une charge superieure a celle de la fissuration (162 kN), puisque Le LVDT est deplace 
apres qu'une deuxieme fissure soit apparue a cote de la premiere. A l'ELUT, la largeur de 
fissure de la dalle D-V6 est de 0,1 mm, alors que les dalles D-Vl et D-V5 ne sont pas encore 
fissurees. Les largeurs de fissure, au niveau de la charge a l'ELUL, sont de 0,4 mm, 0,71 mm 
et 0,95 mm pour les dalles D-Vl, D-V5 et D-V6, respectivement. 
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Figure 4.30 Courbes charge-largeur des fissures pour les dalles D-Vl et D-V4 
Les details des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 ainsi que les principaux resultats obtenus sont 
detailles dans les tableaux 4.7 et 4-8. 
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4.6.6 Conclusions partielles 
Afin d'etudier le comportement des dalles de tablier a confinement interne ayant un taux 
d'armature inferieur a 1,2 % et un beton de resistance en compression legerement superieure a 
celle du beton ordinaire, deux dalles D-V5 et D-V6 sont preparees et testees. Les dalles sont 
renforcees avec des barres en PRFY et le beton a une resistance a la compression de 53 MPa. 
La premiere dalle, D-V5, a un taux d'armature de 0,7 % (No. 16 @ 199 mm) suivant la 
direction transversale (assemblage inferieur). Ce taux d'armature represente le double du 
minimum d'armature en PRFV recommande par Particle 16.8.7.1 (c) du code CAN/CSA-S6-
06. Suivant les autres directions, le taux d'armature est de 0,35 % (No. 13 @ 256 mm). La 
deuxieme dalle, D-V6, est renforcee entierement de barres en PRFV No. 13 avec un taux 
d'armature de 0,35 % (No. 13 @ 256 mm) suivant les autres directions. 
Les resultats des essais sont presentes en termes de deflexion, deformations dans le beton et 
1'armature, largeurs et propagation de fissures et sont compares aux resultats de la dalle D-Vl. 
En se basant sur les resultats experimentaux, les conclusions suivantes peuvent etre enoncees: 
1- Les trois dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 ont rompu par poinconnement quand la charge 
appliquee a atteint 484 kN 549 kN et 506 kN, respectivement. Ce qui est au moins 2,5 fois 
plus grand que la charge a l'etat limite ultime specifiee par le code CAN/CSA-06 (2006). 
2- La charge de fissuration des dalles D-Vl et D-V5 est superieure a la charge limite 
d'utilisation alors que celle de la dalle D-V6 est inferieure. 
3- Les comportements charge-deflexion des dalles D-Vl et D-V5 sont pratiquement 
identiques. Ceci indique que 1'augmentation de 51 % de la resistance a la compression du 
beton compense une diminution de 41 % du taux d'armature suivant les autres directions. 
Par contre, une resistance a la compression du beton de 53 MPa et un taux d'armature de 
0,35 % suivant les autres directions engendrent plus de deflexion pour le meme niveau de 
charge, comparativement a la dalle D-Vl. Par consequent, Les deformations des barres 
suivant la direction principale sont importantes (10200 microdeformations). 
4- La dalle D-Vl a une capacite portante inferieure a celles des deux autres dalles ayant un 
beton de 53,2 MPa, malgre qu'elle ait un taux d'armature plus grand. Ce qui indique que 
le taux d'armature n'a pas d'effet aussi important que celui de la resistance a la 
compression du beton sur la capacite portante d'une dalle de tablier de pont. Ceci est 
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explique par la rupture qui s'est produite dans le beton et non pas dans les barres 
d'armature. 
5- Aux memes niveaux de charge, les deformations maximales mesurees dans les barres 
transversales (assemblage inferieur) des dalles D-Vl et D-V5 sont identiques (ou 
presque). Ce qui confirme que les deux dalles ont le meme comportement (point de vue 
deformation dans les barres et deflexion des dalles). 
6- Les deformations des barres d'armature (assemblage superieur) des trois dalles sont 
similaires et represented presque 50 % des deformations des barres suivant la direction 
principale. 
7- Les dalles D-Vl et D-V5 respectent les exigences du code CAN/CSA-06 du point de vue 
capacite portante, ouverture de fissure, et deformation dans les barres d'armature. 
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4.7 Effet du recouvrement des armatures 
4.7.1 Introduction 
Avant 1'introduction des barres d'armature crenelees d'acier, les structures en beton etaient 
armees par des barres lisses. Les barres en PRF a surface lisse n'ont jamais ete utilisees pour 
renforcer des dalles de tabliers de ponts a confinement interne. Par ailleurs, l'ajout d'un 
recouvrement sable sur les barres d'armature en PRFV fait hausser leur cout. 
Afin d'etudier le comportement des dalles de tabliers en beton a confinement interne armees 
par des barres en PRFV lisses, deux dalles a grande echelle ayant les memes dimensions 
(3000x2500x175 mm), D-Vl et D-V3, sont preparees et testees. Les deux dalles ont les 
memes taux d'armature suivant la direction transversale (assemblage inferieur) et suivant les 
autres directions. Le taux d'armature suivant la direction transversale est de 1,2 %, alors que 
celui dans les autres directions des deux dalles estde 0,6 %. La seule difference entre ces 
deux dalles reside dans le type d'armature, a savoir des barres d'armature a recouvrement 
sable pour la premiere dalle D-Vl et des barres d'armature lisses pour la deuxieme dalle D-
V3. Les barres utilisees sont des barres V-ROD No. 5. La resistance a la compression du 
beton utilise est de 35,2 MPa pour la dalle D-Vl et 37,2 MPa pour la dalle D-V3. 
Les resultats des essais sont presentes en termes de deflexion, deformations dans le beton et 
l'armature, largeurs et propagation de fissures. 
4.7.2 Comportement en deflexion 
La figure 4.31a illustre le comportement charge-deflexion a differentes localisations sur la 
surface de la dalle D-V3. La deflexion maximale est enregistree a la localisation No. 3 (celle 
ou est place le LDVT No.3). La deflexion de la localisation No. 2 est presque identique a celle 
de la localisation No. 3. Ces deux localisations sont positionnees a 50 mm de la surface 
chargee. La courbe charge-deflexion de la localisation No. 1 est composee de deux parties, 
comme celles des localisations No. 2 et 3. La premiere partie est lineaire et represente la 
deflexion en fonction de la charge avant la fissuration, alors que la deuxieme partie des trois 
courbes est non-lineaire (sous forme d'arc), due au glissement des barres apres fissuration du 
beton. Le comportement charge-deflexion de la localisation No. 6 est similaire aux 
comportements de la meme localisation des autres dalles mentionnees auparavant. La dalle, a 
l'extremite libre (1500 mm du centre de la surface chargee), est influencee par la charge 
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appliquee seulement quand elle atteint 95 kN. Apres ce niveau de charge, la courbe charge-
deflexion croit lineairement jusqu'a 250 kN, puis la deflexion devient invariable avec 
1'augmentation de la charge jusqu'a la rupture. Ce comportement engendre une rupture de la 
dalle par poinconnement. 
La figure 4.31b illustre les deux courbes de la deflexion maximale nette a la localisation No.3 
en fonction de la charge appliquee pour les deux dalles D-Vl et D-V3. Ces deux courbes sont 
composees de deux parties. Les premieres parties sont bilineaires et identiques. Cependant, 
apres la fissuration et la chute de la rigidite flexionnelle de la dalle D-V3, contrairement a la 
dalle D-Vl, la deuxieme partie de la courbe devient non-lineaire (forme d'arc) due au 
glissement des barres d'armature. Les charges de fissuration sont differentes, 115 kN pour la 
dalle D-Vl et 79 kN pour la dalle D-V3. Quand la charge de fissuration de la dalle D-V3 est 
atteinte, il y a une deflexion instantanee de la dalle. Apres la fissuration des deux dalles, leurs 
courbes restent paralleles jusqu'a un niveau de charge de 300 kN ou la courbe de la dalle D-
V3 commence a s'aplatir jusqu'a la rupture. 
A la charge de l'etat limite d'utilisation, la deflexion de la dalle D-Vl est de 0,71 mm. 
Cependant et due a la fissuration prematuree de la dalle D-V3, la deflexion a atteint la valeur 
de 1,68 mm. L'ecart entre les deflexions des deux dalles, a l'ELUT, est presque maintenu 
jusqu'au niveau de charge a l'ELUL. A ce dernier niveau, la deflexion de la dalle D-Vl est de 
3,7 mm et celle de la dalle D-V3 de 5,0 mm. Une fois le niveau de charge a atteint 300 kN, le 
glissement des armatures a engendre une deflexion importante de la dalle D-V3. A la rupture, 
la deflexion nette est de 17,9 mm pour la dalle D-Vl et de 25,3 mm pour la dalle D-V3 armee 
de barres lisses. 
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4.7.3 Capacite ultime et mode de rupture 
Le mode de rupture de la dalle D-V3 est similaire a celui de la dalle D-V3. Elles ont rompu 
par poinconnement. La surface de la zone superieure de rupture de la dalle D-V3, 
contrairement a celle de la dalle D-Vl, est grande et a une forme elliptique longitudinale. Ceci 
est du au glissement des barres d'armature de 1'assemblage superieur autour de la surface 
chargee. La bonne adherence entre les barres d'armature et le beton de la dalle D-Vl a donne 
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une forme rectangulaire a la surface de la zone de rupture superieure. Dans les deux dalles, la 
forme de la surface de rupture passe par les quatre coins de la surface chargee. 
La forme de la zone de rupture inferieure de la dalle D-V3 est formee de deux lignes courbees 
a leurs extremites et paralleles aux poutres de support. Cette forme est differente de celle de la 
dalle D-Vl qui est circulaire. La bonne adherence entre les barres a recouvrement sable et le 
beton a engendre une rupture uniforme autour de la surface chargee dans la zone en tension. 
Cependant, les barres lisses utilisees dans la dalle D-V3 ont glisse et par consequent, la forme 
de rupture circulaire de la zone inferieure n'a pas pu se former. La figure 4.32 illustre les 
zones de rupture des deux dalles D-Vl et D-V3. La premiere dalle (D-Vl) est montree ici a 
titre comparatif. 
Malgre que la dalle D-V3 a le meme taux d'armature que la dalle D-Vl et un beton ayant 
resistance a la compression superieure a celle du beton de la dalle de comparaison, ces deux 
dalles ont une capacite portante differente. La charge de rupture de la dalle D-Vl est de 484 
kN et celle de la dalle D-V3 est de 444 kN. Le glissement des barres lisses est la cause 
principale de la baisse de la capacite portante de la dalle D-V3. Ces valeurs de capacite 
represented 2,32 et 2,13 fois, respectivement, la charge a l'etat limite ultime. 
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Figure 4.32 Rupture par poin9onnement des surfaces superieure et inferieure 
des dalles a) D-Vl et b) D-V3 
4.7.4 Deformations des armatures et de beton 
La deformation maximale du beton est enregistree a la localisation ou la jauge No. 2 est 
placee sur la dalle D-Vl. Cependant, pour la meme localisation de la jauge, la dalle D-V3 a 
enregistre les deformations maximales du beton jusqu'a un niveau de charge de 305 kN, puis 
ce fut le tour de la localisation No. 3. Les jauges de deformation electrique No. 2 et 3 sont 
placees a 50 mm du bord de la surface chargee sur les axes longitudinal et transversal, 
respectivement. La figure 4.33 illustre les deux courbes du comportement charge-deformation 
du beton des deux dalles fournies par la jauge de deformation No. 2. On remarque que ces 
comportements sont similaires. La dalle D-Vl a enregistre la plus grande deformation du 
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beton a la rupture par rapport a la dalle D-V3. Ceci est du a la difference entre les aires de la 
zone de rupture superieure; la localisation de la jauge No. 2 de la dalle D-V3 est loin du 
perimetre de la zone de rupture, alors que celle de la dalle D-Vl est juste a cote de ce 
perimetre. 
A la rupture, les deformations maximales du beton sont de -1870 et -1280 microdeformations 
pour les dalles D-Vl et D-V3, respectivement. Les deformations du beton sont de -199 et -
116 microdeformations et de -827 et -335 microdeformations aux niveaux de la charge de 
l'etat limite d'utilisation et de la charge a l'etat limite ultime pour les dalles D-Vl et D-V3, 
respectivement. 
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Figure 4.33 Courbes charge-deformation maximale du beton des dalles D-Vl et D-V3 
Les deformations maximales des barres d'armature en PRFV sont enregistrees sur les barres 
transversales (assemblage inferieur) a l'exterieur de la zone chargee. La figure 4.34 illustre les 
courbes charge-deformation maximale des barres d'armature. Les deformations sont celles 
des barres ou la jauge de deformation electriques No. 5 est placee. On remarque que les deux 
courbes sont similaires et sont constituees de deux parties presque lineaires. Avant la 
fissuration des dalles, les premieres parties des courbes sont identiques. Une fois que les 
charges de fissuration sont atteintes, il y a deformation instantanee dans les deux barres. Par la 
suite, les deformations ont augmente encore avec l'accroissement de la charge appliquee. On 
remarque que la pente de la deuxieme partie de courbe de la dalle D-V3 est plus grande que 
celle de la dalle D-Vl. Ceci peut etre explique par le glissement des barres d'armature de la 
dalle D-V3, due a la faible adherence entre le beton et les barres. 
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A la charge a l'etat limite d'utilisation, les deformations maximales des barres sont de 214 et 
572 microdeformations des dalles D-Vl et D-V3, respectivement. Ces deformations, au 
niveau de la charge a l'etat limite ultime, sont de 2470 et 1526 microdeformations, 
respectivement. A la rupture, les deformations maximales des barres d'armature sont de 6224 
microdeformations pour la dalle D-Vl et 4138 microdeformations pour la dalle D-V3. Ces 
dernieres valeurs de deformation representent 37 % et 30 % des deformations ultimes 
garanties des barres d'armature. Ce qui confirme que la rupture a eu lieu dans le beton. 
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Figure 4.34 Courbes charge-deformation maximale des armatures des dalles D-Vl, D-V3 
Les figures 4.35 a, b, et c representent les deformations des barres d'armature a differents 
endroits des dalles D-Vl et D-V3 en fonction de la charge appliquee. La figure 4.35a illustre 
les courbes charge-deformation de la barre d'armature longitudinale (assemblage inferieur) au 
milieu de la surface chargee. La courbe de la dalle D-Vl est constituee de deux segments 
lineaires, alors que la courbe de la dalle D-V3 est constituee de trois segments lineaires plus 
une partie ayant une forme de crochet a la fin. 
On remarque que, pour les deux dalles, les barres d'armature longitudinales (assemblage 
inferieur) a un comportement charge-deformation identique jusqu'au niveau de charge ou 
elles sont sollicitees (173 kN). Par la suite et due a la bonne adherence entre les barres 
d'armature de la dalle D-Vl et le beton, la barre en question a des deformations 
proportionnelles tout le long du chargement. Cependant et due a la surface lisse des barres 
utilisees pour armer la dalle D-V3, le glissement des barres n'a pas permis a la barre etudiee 
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de se manifester convenablement a la charge appliquee. A la rupture, les deformations de ces 
deux barres sont de 5626 et 1353 microdeformations pour les dalles D-Vl et D-V3, 
respectivement. 
La figure 4.35b illustre les deux courbes charge-deformation de la barre se trouvant au milieu 
de 1' armature transversale de 1'assemblage superieur des deux dalles (dans la zone du moment 
negatif). Ces barres d'armatures ont le meme comportement charge-deformation. Les deux 
courbes sont constituees de deux parties comme celles de la figure 4.35a. On remarque dans 
les courbes, que le deuxieme segment du comportement charge-deformation de la barre de la 
dalle D-Vl reste lineaire jusqu'a la rupture, contrairement a celui de la barre homologue de la 
dalle D-V3. Le comportement de la barre de cette derniere dalle est non-lineaire. D'ailleurs, 
cette barre s'est vue sollicker a un niveau de charge bien inferieur a celui engendrant 
l'implication de son homologue dans la dalle D-Vl, due au glissement des autres barres. A la 
rupture, les deformations de ces deux barres sont de 925 et 1242 microdeformations pour les 
dalles D-Vl et D-V3, respectivement 
La figure 4.35c illustre les deux courbes charge-deformation de la barre d'armature se 
trouvant au milieu de 1'armature longitudinale de 1'assemblage superieur des deux dalles. Ces 
courbes ont la meme allure. Au depart, les barres d'armature sont sollicitees en compression 
avant que les axes neutres soient deplaces au-dessus de ces barres. Apres le deplacement des 
axes neutres, les barres ont change de comportement pour travailler en traction jusqu'a la 
rupture. De la figure 4.33c, on remarque que les axes neutres se sont deplacees au dessus de 
1'armature longitudinale (assemblage superieur) a 123 kN et 110 kN dans les dalles D-Vl et 
D-V3, respectivement. A la rupture, les deformations de ces deux barres sont de 3000 et 4140 
microdeformations, respectivement 
Des deux dernieres figures 4.35b et 4.35c, on remarque que les barres d'armature (assemblage 
superieur) dans les deux directions (longitudinale et transversale) de la dalle D-V3 ont 
enregistree des deformations plus grandes que celles de la dalle D-Vl. Ceci est peut etre du a 
la deflexion elevee de la dalle D-V3. 
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4.7.5 Largeurs et reseaux de fissuration 
Le reseau de fissuration de la surface en tension de la dalle D-V3 compare a celui de la dalle 
D-Vl, etait moins intense. Le nombre de fissures est beaucoup plus inferieur a celui de la 
dalle D-Vl. Ceci est du a la surface lisse des barres d'armature qui a engendre le glissement 
de ces barres dans le beton. Du a la faible adherence entre les barres d'armature et le beton, 
les barres d'armature n'ont pas accompli leur role de bien distribuer et transferer les efforts 
dans le beton. Alors que la premiere fissure de la dalle D-Vl apparait apres la charge de 
l'ELUT, celle de la dalle D-V3 est apparue bien avant ce niveau de charge. Les charges de 
fissuration sont de 115 kN et 80 kN pour les dalles D-Vl et D-V3, respectivement. La 
premiere fissure des deux dalles est apparue sous la surface chargee et parallele aux poutres 
de support sur la face inferieure. On a remarque sur place que la premiere fissure de la dalle 
D-V3 a pris naissance soudainement tout le long de la dalle. 
Avec 1'augmentation de la charge, de nouvelles fissures dans la dalle D-Vl sont apparues et 
se propagent suivant toutes les directions sur la surface inferieure. Juste avant la rupture, une 
fissure de forme circulaire s'est formee pour indiquer que la dalle est sur le point de ceder. 
Cependant, pour la dalle D-V3, la premiere fissure a eu lieu quand le niveau de charge a 
atteint 80 kN, puis la deuxieme fissure apparait brusquement le long de la dalle quand le 
niveau de charge a atteint 149 kN. Apres ce niveau de charge, quelques fissures sont apparues 
radialement a partir des deux fissures longitudinales. Une fissure tres importante est apparue 
dans la direction transversale directement sous la surface chargee. A la rupture, deux fissures 
a cote des poutres de support au milieu de la dalle D-V3 sont aussi apparues. 
Les reseaux de fissuration superieure sont similaires. La premiere fissure a eu lieu a 400 kN et 
330 kN (83 % et 74 % de la capacite portante) pour les dalles D-Vl et D-V3, respectivement. 
Les premieres fissures sont apparues directement au dessus des poutres de support. Par la 
suite, des fissures ayant une forme de demi-cercle ont pris naissance autour des surfaces 
chargees au fur et a mesure que la charge augmente. Les reseaux de fissuration des deux 
dalles sont montres a la figure 4.32. 
La figure 4.36 illustre la variation de la largeur de fissures, sur la surface en tension (face 
inferieure), en fonction de la charge appliquee sur les deux dalles. On remarque que la courbe 
de la largeur de fissures en fonction de la charge appliquee varie lineairement pour la dalle D-
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VI, alors qu'elle varie paraboliquement pour la dalle D-V3. Dfi au nombre limite de fissures, 
leur ouverture au niveau de la dalle est tres importante comparee a celle de dalle D-Vl. Au 
niveau de la charge a l'etat limite d'utilisation, la dalle D-Vl n'est pas encore fissuree, 
cependant, la dalle D-V3 a une fissure mesurant 0,67 mm, ce qui depasse la limite (0,5 mm) 
specified par plusieurs codes [ACI 440.1R-06 2006 ; CAN/CSA-S6-06]. L'ouverture des 
fissures, au niveau de la charge a l'etat limite ultime, est de 0,4 mm et 1,34 mm pour les 
dalles D-Vl et D-V3, respectivement. A la rupture, la dalle D-V3 a une ouverture de fissure 
tres importante, 8,55 mm, comparativement a celle de la dalle D-Vl (1,33 mm). 
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Figure 4.36 Courbes charge-largeur des fissures pour les dalles D-Vl et D-V4 
Les details des deux dalles D-Vl et D-V3 ainsi que les principaux resultats obtenus sont 
donnes dans les tableaux 4.9 et 4.10. 
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4.7.6 Conclusions partielles 
Afin de voir la difference de comportement entre une dalle de tablier a confinement interne 
armee de barres en PRFV a surface lisse et une autre armee avec des barres a surfaces sablees, 
deux dalles de tabliers sont fabriquees et testees. Les deux dalles, D-Vl (armee avec des 
barres a surface sablee) et D-V3 (armee avec des barres a surface lisse) ont le raeme taux 
d'armature, 1,2 % suivant la direction transversale (assemblage inferieur) et 0,6 % suivant les 
autres directions. La resistance a la compression du beton utilise est de 35,2 MPa et 37,2 MPa, 
respectivement. Les barres d'armature utilisees dans les deux dalles ont 15,9 mm de diametre. 
En se basant sur les resultats experimentaux, les conclusions suivantes peuvent etre enoncees: 
1- Les deux dalles ont rompu par poinconnement. Les capacites portantes sont 2,5 fois plus 
grandes que la charge a l'etat limite ultime specifiee par le code CAN/CSA-06 2006, soit 
484 kN et 444 kN pour D-Vl et D-V3, respectivement. 
2- A la rupture, les deformations maximales des barres d'armature sont de 6224 
microdeformations pour la dalle D-Vl et 4138 microdeformations pour la dalle D-V3. 
Cette difference est causee principalement par un glissement des barres a surface lisse 
dans la dalle D-V3. 
3- Contrairement a la dalle D-Vl, la charge de fissuration de la dalle D-V3 est bien 
inferieure au niveau de la charge a l'ELUT. Le manque d'adherence entre les barres a 
surface lisse de la dalle D-V3 a engendre une premiere fissure soudaine et importante. 
4- Au niveau de la charge a l'etat limite d'utilisation ELUT, l'ouverture de fissure de la dalle 
D-V3 est de 0,67 mm, ce qui depasse la limite (0,5 mm) specifiee par plusieurs codes 
[ACI 440.1R-06 2006 ; CAN/CSA-S6-06]. Les largeurs de fissures, au niveau de la 
charge a l'ELUL, sont de 0,4 et 1,34 mm pour les dalles D-Vl et D-V3, respectivement. A 
la rupture, la dalle D-V3 a une ouverture de fissure tres importante egale a 8,55 mm, 
comparativement a celle de la dalle D-Vl qui est de l'ordre de 1,33 mm. 
5- Les surfaces des barres d'armature ont un effet direct sur la densite des fissures a la 
surface en tension des deux dalles. Du au manque d'adherence entre les barres lisses et le 
beton, un nombre limite de fissures, ayant des ouvertures importantes sont apparues sur la 
surface inferieure de la dalle D-V3. Cependant, les barres d'armatures en PRFV a surface 
sablee ont bien distribue les efforts internes dans le beton, et par consequent il y a eu plus 
de fissures sur la surface inferieure de la dalle D-Vl. 
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6- La dalle D-V3 armee avec des barres a surface lisse ne repondait pas aux exigences du 
CAN/CSA-S6-06, du point de vue, deflexion et ouverture de fissures. Done, les barres 
d'armature a surface lisse ne devraient pas etre utilisees pour armer les dalles de tabliers 
de ponts (du moins dans l'assemblage inferieur d'armature). 
4.8 Comparaison entre les capacites portantes des dalles et les 
differents modeles predictifs 
Comme discute dans le chapitre 2, plusieurs modeles predictifs pour calculer la capacite 
portante d'une dalle en beton arme de PRF, ont ete developpes. Ces modeles sont, en general, 
une fonction de plusieurs parametres telle que la resistance du beton, le perimetre de la 
section critique, la distance entre la fibre extreme comprimee et l'armature tendue et le 
module d'elasticite des armatures en PRF. La resistance ultime a la rupture par 
poinconnement des dalles en beton arme de PRF, testees dans le cadre de cette these, a ete 
predite avec les differents modeles discutes dans le chapitre 2. Les modeles utilises ici sont 
ceux donnes par la societe japonaise de genie civil (JSCE 1997), El-Ghandour et al. (1999, 
2003), Matthys et Taerwe (2000), Ospina et al. (2003), El-Gamal et al (2005) et l'ACI 440-06 
(2006). Le tableau 4.11 donne les valeurs des capacites portantes ultimes des dalles de tabliers 
en beton arme de PRF, testees dans le cadre de cette recherche et celles obtenues avec les 
modeles predictifs 
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Les valeurs des capacites portantes des dalles de tabliers testees et calculees en utilisant les 
differents modeles predictifs, sont plus-ou-moins proches de celles obtenues 
experimentalement. Pour les dalles (D-Vl et D-V2) ayant une resistance moyenne en 
compression du beton (35 MPa) et un taux d'armature de 1,2 %, le modele japonais et ceux 
proposes par Ospina et al. (2003) et El-Gamal et al. (2005) ont predit des valeurs proches des 
capacites ultimes reelles (> 94%). Cependant, les autres modeles ont donne des valeurs un peu 
differentes des valeurs reelles. En ce qui concerne la dalle ayant un beton a haute resistance a 
la compression, D-V4, les modeles n'ont pas pu predire la capacite ultime avec une bonne 
precision. La meilleure capacite predite pour cette deraiere dalle est celle calculee avec le 
modele propose par El-Gamal (90 % de la valeur reelle). 
Les deux dalles D-V5 et D-V6, ayant un taux d'armature dans la direction transversale 
principale (assemblage inferieur) a 1,2 % et un beton a resistance moyennement elevee (53,1 
MPa), seul le modele d'El-Ghandour a pu predire des bonnes valeurs pour les deux dalles en 
meme temps. La prediction est de 84 % et de 93 % de la valeur experimentale, 
respectivement. Le modele d'El-Gamal a predit la meilleure capacite ultime pour la dalle D-
V5 (87 % de la capacite experimentale). 
Encore une fois, le modele propose par El-Gamal a predit la meilleure valeur de la capacite 
portante de la dalle armee de PRF de Carbone (D-C). Les valeurs de la capacite portante 
predites par les modeles d'El-Ghandour, Ospina et japonais (JSCE) ont une bonne precision 
(+11 % d'ecart) alors que pour le reste des modeles, les valeurs de capacite reelle restent 
dispersees. 
Parmi les modeles predictifs proposes pour calculer la resistance ultime au poinconnement, le 
modele d'El-Gamal et al (2005) semble etre le meilleur a predire des valeurs proches de la 
realite. Malgre ceci, ce modele n'a pas pu predire avec une bonne precision la resistance des 
dalles armees de PRFV ayant un taux d'armature inferieur a 1 %. Done, il est preferable de 
l'utiliser pour les dalles armees en PRFV avec un taux d'armature superieure a 1 % et un 
beton a resistance a la compression ordinaire. Le modele de 1'ACI sous a estime les capacites 
portantes de toutes les dalles testees. 
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CHAPITRE 5 
ANALYSES NUMERIQUES 
5.1 Introduction 
Depuis 1'introduction des barres d'armature en PRF, quelques chercheurs se sont interesses au 
comportement des dalles de ponts armees avec ce type de barres [Hassan et al. 2000 ; Khanna 
et al 2000 ; Rahman et 2000 ; El-Gamal 2005 et El-Ragaby 2007]. Bien que les etudes 
experimentales sur les dalles de tabliers de ponts a grande echelle fournissent des donnees 
fiables et exactes, elles restent couteuse, limitees, et prennent beaucoup de temps a realiser. 
Done, il est necessaire de se tourner vers des outils sophistiques qui permettent d'analyser 
dans le detail les comportements physiques de ce type de structures. La methode des elements 
finis est l'une des meilleures alternatives pour avoir des resultats aussi fiables et exactes que 
les tests experimentaux. Actuellement, il y a un nombre limite de recherches employant les 
methodes par elements finis pour etudier le comportement des dalles de ponts armees de PRF 
[Mohamed et Rizkalla 1999, Hassan et al. 2000, Hassan et Rizkalla 2004, El-Gamal 2005, El-
Ragaby 2007]. 
Ce chapitre presente la modelisation des dalles de tabliers de ponts testees dans le cadre de 
cette recherche. De plus, les resultats obtenus a partir des essais experimentaux sont compares 
a ceux obtenus par la modelisation numerique. 
5.2 Le programme d'elements finis 
Actuellement, des programmes de calcul extremement puissants, tels ANACAP, ANSYS, 
ADINA et bien d'autres, nous permettent de modeliser precisement le comportement de 
structures complexes. L'analyse numerique des dalles de tabliers de ponts testees dans le 
cadre de cette these a ete realisee a l'aide du logiciel d'elements finis ADINA (Automatic 
Dynamic Incremental Nonlinear Analysis version 8.2) [ADINA 8.2]. Ce logiciel est utilise 
generalement pour analyser les deplacements et les contraintes. D'autres analyses peuvent 
etre faites en utilisant ce logiciel. Le programme peut prendre en compte des modeles 2-D 
comme des modeles 3-D. 
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5.2.1 Modele du beton 
Le beton est un materiau complexe et tres difficile a modeliser. Le modele fourni par ADINA 
peut ne pas contenir toutes les caracteristiques detaillees du materiau qu'on s'attend a voir. 
Cependant, l'objectif est de fournir un modele effectif avec une flexibilite suffisante pour 
modeliser la plupart des comportements du materiau habituellement utilise. Le modele du 
beton du logiciel ADINA utilise trois phases pour simuler les caracteristiques de ce materiau. 
La premiere phase est une relation non-lineaire contrainte-deformation pour permettre 
l'affaiblissement du materiau sous la croissance des contraintes de compression et prendre en 
consideration le comportement d'adoucissement de deformation. La deuxieme phase est les 
enveloppes de rupture qui definissent la contrainte de fissuration en tension et la contrainte de 
rupture en compression. La troisieme phase est une strategic de modeliser le comportement de 
la post-fissuration et de l'effondrement du materiau. 
a- Relation non-lineaire contrainte-deformation : ADINA utilise un modele incremental 
pour decrire la relation non-lineaire entre la contrainte et la deformation du beton. II est 
suppose que les increments de deformation soient relies lineairement aux increments de 
contrainte par le module d'elasticite du beton comme montre dans la figure 5.1. 
3 
Deformation 
Figure 5.1 Relation uni-axiale contrainte-deformation utilisee dans le modele du beton 
b- Enveloppes de rupture Les enveloppes de rupture montrees a la figure 5.2 sont 
employees pour etablir une loi de contrainte-deformation uniaxiale accordee aux 
conditions de contrainte biaxiale et pour identifier par quelle facon (tension ou 
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effondrement) le beton a rompu. Les contraintes principales sont utilisees pour localiser 
l'etat de contrainte actuel. II est a noter que la resistance en traction du materiau suivant la 
direction principale ne depend pas des contraintes de traction des autres directions 
principales, mais depend des contraintes de compression dans ces directions. La rupture 
en traction a lieu si la contrainte de traction dans la direction principale depasse la 
contrainte de rupture de traction. Dans ce cas, il est suppose qu'un plan de rupture 
perpendiculaire apparait a la direction de contrainte principale correspondante [ADINA 
8.2]. 
Principal 
stress 2 
Figure 5.2 Enveloppe de rupture bi-axiale de beton en compression 
c- Post-fissuration et effondrement du beton 
Le beton est suppose avoir un comportement similaire a celui d'un materiau lineaire 
isotropique pour les contraintes inferieures a la contrainte de rupture. Quand la contrainte 
de traction principale depasse sa valeur limite, une fissure aura lieu dans le plan normal a 
la direction de la deformation principale. La direction de cette fissure est fixee pour tous 
les chargements qui suivent. L'effet de la fissuration du beton se traduit par la reduction 
de la rigidite normale et axiale dans le plan de fissures. Si la deformation normale qui 
croise une fissure existante devient plus grande que celle deja formee, la fissure est 
supposee etre ouverte, sinon, elle est fermee. Pour un beton ayant des fissures fermees, il 
est suppose se comporter comme un materiau lineaire isotropique. 
5.2.2 Modele de Parmature 
Le logiciel d'ADINA User Interface (AUI) est capable de generer des membrures de 3-D (ou 
2-D), puis de les connecter aux elements solides 3-D (ou 2-D), aux joints d'intersections. 
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L'AUI fait cette operation pendant la generation des donnees. Pour chaque ligne de barre, 
1'AUI trouve les intersections entre la ligne de la barre et les faces des elements 3-D (ou 2-D). 
Par la suite, le programme genere les noeuds a ces intersections puis les elements de treillis qui 
relient les noeuds successifs. En reliant les noeuds generes avec les elements solides, AUI 
definit les equations d'encastrement entre ces noeuds et les coins de face des elements. 
Cependant, AUI a quelques restrictions; pour faire des encastrements entre deux elements 
differents, ils doivent avoir le meme degre de liberte. La figure 5.3 montre la generation 
d'encastrements entre les coins d'un element solide et un element treillis 
Coins du solide 
Element de treillis 
Face du solide 
a) Avant la generation de fichier 
Equation d'encastrement 
b) Apres la generation de fichier 
Figure 5.3 Generation d'encastrements entre les coins d'un d'element solide 
et un element de treillis 
5.3 Modelisation des elements de dalles 
Toutes les dalles testees dans le cadre de ce programme de recherche sont modelisees avec le 
logiciel d'elements finis ADINA excepte la dalle D-V3. Cette derniere n'a pas ete modelisee 
vu qu'elle a des barres d'armatures a surface lisse. 
5.3.1 Le beton 
Le beton est modelise avec le logiciel ADINA comme etant un element solide en 3-D. Le 
nombre de noeuds pris pour cet element est de 27 comme montre aux figures 5.4 et 5.5. 
Les hypotheses des elements finis basiques pour 
Les coordonnees sont: x = YjKxi y = £ fy- y, z = XA-z-i 
i=i i=i 1=1 
Les deplacements sont 
27 27 27 
i=\ i=l i=l 
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Ou 
hi(r,s,t) = fonction d'interpolation du noeud i 
r, s, t = coordonnees iso-parametriques 
Xi, yb Zi = coordonnees de point nodal 
m, vu Wi = deplacements de point nodal 
j» * # 
• f 
Figure 5.4 Element a 27 nceuds 
Figure 5.5 Conventions utilisees pour les cordonnees et les deplacements 
nodaux de 1'element solide 3-D 
5.3.2 Les barres d'armature 
Les barres d'armature des dalles modelisees sont prises eomme des elements de barres (rebar 
elements). II suffit de determiner ensuite leurs localisations pour que le logiciel genere les 
noeuds d'intersection avec les elements solide en 3-D du beton. Le logiciel definit, apres cette 
etape, les equations d'encastrement entre les nceuds generes et les nceuds des coins des 
elements 3-D. La figure 5.6 montre les encastrements de l'element barre par ADINA. Chaque 
barre a une section equivalente a celle de la barre qu'elle represente. 
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a) avant la generation de donnees b) apres la generation de donnees 
Figure 5.6 Elements solide 3-D, barre en 3-D de treillis 
5.4 Validation du modele 
Vu la symetrie de la geometrie, le chargement et les conditions aux limites des dalles testees, 
seul un quart de la dalle est modelise. Pour des fins de modelisation, le quart de dalle est 
divise en deux volumes. Les poutres supports ainsi que les diaphragmes sont modelisees avec 
des ressorts ayant une rigidite equivalente. La charge concentree au centre des dalles est 
modelisee avec des forces nodales distributes sur un nombre de noeuds dont la surface est 
equivalente a la surface de la charge appliquee sur le quart de la dalle (125 x300 mm). La 
figure 5.7 illustre un quart d'une dalle de tablier modelise avec ADINA. 
Le premier modele est calibre en utilisant les resultats de l'essai de la dalle G-S3 testee par El-
Gamal (2005). Le maillage pris est suffisant pour fournir des resultats numeriques assez 
comparables a ceux obtenus experimentalement. Ce maillage a permis de diviser l'epaisseur 
de la dalle en trois parties et la largeur et longueur sur douze mailles ce qui donne 3 x 12x 12 
elements 3-D. Le chargement est applique graduellement sur les noeuds. La figure 5.8 illustre 
le maillage du quart de la dalle modelise, ainsi que les forces nodales. Un autre facteur est pris 
en compte pour faire le maillage, en 1'occurrence la taille du fichier des resultats et par 
consequent, une diminution du temps necessaire pour resoudre le fichier. Le modele final est 
adopte a chaque dalle selon ses proprietes (type et taux d'armature, resistance a la 
compression du beton, epaisseur).Le coefficient de Poisson du beton est pris egal a 0,2 pour 
toutes les dalles. 
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1500 mm 
Ressorts 
Figure 5.7 Quart de dalle modelise avec ADINA 
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Figure 5.8 Maillage du quart de la dalle S-G3 
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Figure 5.9 Deflexion du quart de la dalle S-G3 avant la rupture 
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5.5 Comparaison entre les resultats analytiques et 
experimentaux 
5.5.1 Introduction 
Apres avoir valide le modele de la dalle G-S3, il a ete fixe et adopte pour chaque dalle selon 
ses proprietes. La resistance a la traction, le module d'elasticite ainsi que la resistance a la 
compression de chaque beton sont determines experimentalement. Le tableau 5.1 resume les 
proprietes de chaque dalle. Le coefficient de Poisson du beton est pris egal a 0,2 pour toutes 
les dalles. 
Tableau 5.1 Proprietes des dalles modelisees par elements finis 
Dalle 
D-Vl 
D-V2 
D-V4 
D-V5 
D-V6 
D C 
D-Ac 
Type 
PRFV 
PRFC 
Acier 
Barres d'armature 
Resistance a 
la traction 
fu(MPa) 
733,8 
733,8 
778,5 
778,5 
769 
1444 
453 
Module 
d'elasticite 
E (GPa) 
42,3 
42,3 
41,6 
41,6 
41,0 
122 
200 
Resistance a la 
compression 
//(MPa) 
35,2 
35,2 
64,8 
53,2 
53,2 
40,3 
42,3 
Beton 
Resistance 
a la traction 
fr(MPa) 
2,8 
2,8 
3,8 
3,4 
3,4 
3,1 
3,1 
Module 
d'elasticite 
E (GPa) 
21,5 
21,5 
35 
35 
35 
27 
30 
La comparaison des resultats experimentaux et des resultats numeriques est faite en termes de 
charges de rupture, fissuration, deflexion, et deformation des barres d'armature. 
5.5.2 Comportement en deflexion et charge de rupture 
Les charges de rupture obtenues a l'aide du logiciel ADINA concordent bien avec celles 
obtenues experimentalement. L'ecart ne depasse pas 3 % pour toutes les dalles. On note aussi 
que, les charges de fissuration analytiques sont en bonne concordance avec celles obtenues 
experimentalement (96 % d'exactitude). 
Quant a la deflexion maximale, l'ecart entre la valeur numerique et experimentale ne depasse 
pas 7 %. Le comportement charge-deflexion des dalles modelisees avec ADINA est identique 
a celui obtenu experimentalement. La figure 5.10 illustre la comparaison entre les courbes 
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charge-deflexion maximale, numerique et experimentale, pour chaque dalle. Puisque le 
logiciel AD IN A genere des encastrements entre les barres d'armature et le beton (solide 3-D), 
l'adherence entre les deux est parfaite. Cependant, on remarque a partir des figures 5.10 a, d 
et,c que les courbes experimentales charge-deflexion des dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 se 
declinent legerement, vers la fin, par rapport a leurs homologues numeriques. Ceci est du au 
glissement des barres pendant les essais. 
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Figure 5.10 Courbes charge-deflexion maximale, numerique et experimentale, 
des dalles a) D-Vl, b) D-V2, c) D-V4, d) D-V5, e) D-V6, f) D-C, et g) D-Ac 
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Figure 5.10 (suite) Courbes charge-deflexion maximale, numerique et experimentale, 
des dalles a) D-Vl, b) D-V2, c) D-V4, d) D-V5, e) D-V6, et f) D-C. 
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5.5.3 Deformations dans les barres d'armature 
Les deformations maximales dans les barres d'armature, des dalles modelisees avec le logiciel 
ADINA, sont celles des barres se trouvant dans l'armature transversale de l'assemblage 
inferieur. Ces barres se trouvent a l'exterieur de la surface chargee. Experimentalement, ce 
sont les memes barres qui ont les plus importantes deformations. La figure 5.11 illustre les 
courbes charge-deformation maximale de l'armature transversale des dalles du tablier en 
beton arme de PRF, obtenues numeriquement et experimentalement. A partir des figures, on 
remarque qu'il y a une tres bonne concordance entre les deformations numeriques et 
experimentales excepte pour la dalle D-V6. Le glissement partiel des barres d'armature de 
cette derniere dalle, du au faible taux d'armature (0,35 %), est la cause principale de cette 
difference. Cependant, dans le modele numerique, 1'adherence entre les barres et le beton est 
consideree parfaite. 
Dans la plupart des modeles numeriques, la deformation de l'armature transversale de 
l'assemblage inferieur a lieu a un niveau de charge legerement eleve par rapport aux dalles 
testees. Ceci est attribue a 1'existence de quelques microfissures dans les dalles de tabliers (du 
au retrait du beton, au transport des dalles au laboratoire et a la fixation de ces dalles sur le 
dispositif d'essai). A la rupture, l'ecart entre les deformations numeriques et experimentales 
ne depasse pas 10 %. Cependant, au niveau de la charge a l'etat limite ultime, l'ecart est 
minime. Pour ces deux niveaux de charge, la dalle D-V6 est exclue de la comparaison, vu que 
l'ecart est tres important (plus de 40 %). 
Le Tableau 5.2 donne un sommaire des resultats des essais experimentaux et analytiques des 
dalles discutees auparavant. 
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Figure 5.11 Courbes charge-deformation d'armature maximale, numerique et 
experimentale, des dalles : a) D-Vl, b) D-V2, c) D-V4, d) D-V5, e) D-V6, et f) D-C 
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Figure 5.11 (suite) Courbes charge-deformation d'armature maximale, numerique et 
experimental, des dalles : a) D-Vl, b) D-V2, c) D-V4, d) D-V5, e) D-V6, et f) D-C. 
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5.5.4 Conclusions partielles 
La methode des elements finis est une des meilleures alternatives pour avoir des resultats 
aussi fiables et exactes que les essais experimentaux. Pour ces fins, les dalles de tabliers de 
ponts en beton a confinement interne armees de PRF testees dans le cadre de cette recherche 
sont modelisees avec le logiciel ADINA 8.2. La dalle D-V3 est exclue de la modelisation. 
Seulement un quart de chaque dalle est modelise du a la symetrie des conditions aux limites 
(encastrements) et du chargement applique. Les resultats de la modelisation sont en tres bonne 
concordance avec les resultats experimentaux. Quelques conclusions peuvent etre tirees de 
cette modelisation: 
1- Les modeles numeriques ont donne des charges de fissuration avec une tres bonne 
precision, exceptee pour la dalle D-V6 ou la valeur donnee par le logiciel ADINA depasse 
de 26 % la valeur experimentale. 
2- Les charges de ruptures donnees par la modelisation numerique sont en bonne 
concordance avec celles obtenues experimentalement. La difference entre les valeurs ne 
depasse pas 3 %. 
3- Pour la plupart des dalles, le comportement charge-deflexion numerique est semblable a 
celui obtenu experimentalement. A la rupture, l'ecart entre les deflexions experimentale et 
numerique ne depasse pas 7 %. 
4- Les deformations dans les barres d'armature suivant la direction principale obtenues 
numeriquement ne sont pas d'une precision semblable a celles de la deflexion, mais elles 
sont acceptables. Quant a la dalle D-V6, les deformations numeriques depassent de 44 % 
celles des deformations experimentales. Ceci est attribue toujours au glissement des barres 
lors de l'essai. Les comportements charge-deformation, numerique et experimental, des 
barres d'armature longitudinale sont aussi similaires. 
5- La modelisation par elements finis des dalles testees experimentalement a donne des 
resultats en tres bonne accord avec les resultats .experimentaux. Ceci confirme que le 
travail experimental peut etre simplifie par un travail numerique pour sauver du temps et 
de 1'argent. 
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CHAPITRE 6 
CONCLUSIONS 
6.1 Introduction 
Dans le cadre de la presente these, le comportement de dalles de ponts a confinement interne 
en beton arme de PRF (carbone et verre) a ete etudie. Les travaux de recherche comportent 
des etudes experimentales et des etudes numeriques. Les etudes experimentales consistaient a 
tester huit dalles de ponts en beton arme avec differents types de barres (PRFV, PRFC, et 
acier). En plus, le taux d'armature, la resistance a la compression du beton et l'epaisseur des 
dalles font partie des parametres etudies. Toutes les dalles avaient 3000 mm de longueur et 
2500 mm de largeur. Quant a l'epaisseur, sept des huit dalles avaient 175 mm et la huitieme 
avait 150 mm. Les huit dalles etaient supportees par des poutres metalliques espacees de 2000 
mm axe-a-axe et soumises a une charge statique concentree sur une aire de contact de 600 
mm x 250 mm afin de simuler une charge de roue d'un camion conformement au Code 
canadien sur le calcul de ponts routiers (CAN/CSA-S6-2006). 
Les etudes numeriques consistaient a developper un modele par elements finis pour analyser 
et predire le comportement des dalles de ponts testees dans le cadre de cette these. En effet, le 
modele par elements finis a ete applique pour les dalles testees experimentalement dans le but 
de verifier sa concordance et la convergence des resultats. 
Les principales conclusions qui ressortent de ce travail de recherche sont: 
6.2 Etudes experimentales 
6.2.1 Effet de l'epaisseur de la dalle 
Afin d'etudier l'effet de l'epaisseur des dalles de ponts, deux dalles ont ete preparees et 
testees dans le laboratoire. L'epaisseur de ces dalles etait de 175 et 150 mm pour les dalles D-
VI et D-V2, respectivement. Les resultats ont ete compares avec ceux d'une troisieme dalle 
(G-S3) ayant 200 mm d'epaisseur. Cette derniere a ete testee par El-Gamal (2005). Les trois 
dalles avaient les memes taux d'armature soit 1,2 % dans la direction transversale inferieure et 
0,6 % pour le reste de 1'armature (armature longitudinale du lit inferieur et armatures 
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transversale et longitudinale du lit superieur). Les resultats obtenus conduisent aux 
observations suivantes: 
1- L'epaisseur de la dalle n'a pas d'effet sur le mode de rupture. En effet, les trois dalles 
testees ont rompu par poinconnement. Les charges de rupture depassent largement la 
charge a l'etat limite ultime (208,25 kN) specifiee par le code Canadien sur le calcul des 
ponts routiers (CSA-S6-2006). Les capacites portantes etaient de 729,484, et 362 kN pour 
les dalles S-G3, D-Vl et D-V2, respectivement. 
2- La diminution de l'epaisseur de 25 mm de la dalle a engendree une diminution de 25 % de 
sa capacite portante. Une diminution de l'epaisseur de 50 mm engendrerait une diminution 
dans la capacite portante de 44 %, et ce pour une meme resistance en compression du 
beton et un meme taux d' armature. 
3- La reduction de l'epaisseur n'affecte pas la charge de fissuration. Cette derniere etait egale 
a 115 kN pour les dalles G-S3 et D-Vl, ce qui est legerement superieure a la charge de a 
l'ELUT (110,25 kN). Cependant, la charge de fissuration de la dalle D-V2 etait de l'ordre 
107 kN. 
4- La fissuration de la surface superieure des trois dalles est apparue quand la charge a 
atteint 70, 83, et 80 % de la charge de rupture des dalles G-S3, D-Vl et D-V2, 
respectivement. 
5- A l'exception de la dalle G-S3 qui avait un beton de resistance en compression superieure 
a celle des autres dalles, la deflexion maximale (fleche) a la rupture des trois dalles etait 
de meme grandeur. La variation de l'epaisseur des dalles ayant un meme taux d'armature 
et meme beton n'affecte done pas la deflexion a l'ultime. 
6- La dalle D-V2 avait une deflexion de 1,4 mm au niveau de la charge a l'etat limite 
d'utilisation, valeur superieure a celles mesurees pour deux autres dalles (moins de 1 mm). 
Ceci demontre l'effet de l'epaisseur de la dalle sur la deflexion a l'ELUT. 
7- Les comportements charge-deformation maximale des barres d'armature des deux dalles 
ayant des epaisseurs de 150 mm et 175 mm etaient identiques. Ce meme constat a ete 
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aussi note pour les barres d'armature longitudinales du lit inferieur. Done, l'effet de 
l'epaisseur de la dalle sur le comportement charge-deformation de rarmature inferieure 
est negligeable. 
8- Les deformations maximales des barres d'armature, au niveau de la charge a l'ELUT, ne 
depassent pas 5 % de la deformation ultime garantie pour les trois dalles. Cependant, au 
niveau de la charge a l'ELUL, la deformation etait autour de 15 % pour les trois dalles. A 
la rupture, elles ont atteint 51, 37 et 29 % de la deformation ultime des barres utilisees 
dans les dalles S-G3, D-Vl, et D-V2, respectivement. Done, au fur et a mesure que 
l'epaisseur croit, les deformations maximales des barres deviennent importantes elles 
aussi. 
9- Une dalle de pont en beton arme de PRFV ayant 175 mm d'epaisseur et 1,2 % de taux 
d'armature dans la direction transversale inferieure satisfait les exigences des codes en 
termes des etats limites d'utilisation (fissuration, contrainte dans l'armature et des etats 
limites de rupture (capacite ultime). 
6.2.2 Effet du type d'armature 
Afin d'etudier l'effet du type d'armature sur le comportement des dalles de ponts ayant 175 
mm d'epaisseur, trois dalles ont ete constitutes et testes. Les trois dalles D-Ac, D-Vl et D-C 
avaient comme armature des barres d'acier, des barres en PRFV et des barres en PRFC dans 
la direction transversale inferieure et des barres en PRFV dans le reste des directions, 
respectivement. II est a noter que les trois dalles sont constitutes d'armature transversale 
inferieure de rigidite axiale equivalente. Les resultats obtenus de cette serie d'essais 
conduisent aux observations principales suivantes: 
1- Le type de l'armature (PRFV, PRFC, acier) n'a pas affecte le mode de rupture des dalles 
testees. En effet, les trois dalles testees ont rompu par poinconnement. 
2- Les trois dalles D-Ac, D-Vl, et D-C avaient comme charge ultime egale a 550, 484, et 
530 kN, respectivement. Ces valeurs sont au moins 2,5 fois plus grandes que la charge a 
l'etat limite ultime, PELUL = 208,25 kN, specifiee par le code Canadien [CAN-CSA-S6-
06]. 
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3- Les deformations maximales mesurees dans les barres d'armature de PRFV et PRFC, au 
niveau de la charge a l'etat limite ultime, etaient egales a environ 2470 et 2680 
microdeformations, ce qui represente 15 % et 26 % de la deformation ultime garantie de 
ces barres, respectivement. Les barres d'armature d'acier avaient la meme grandeur de 
deformation, soit 2490 microdeformations. 
4- Le comportement charge-deformation des barres d'armatures inferieures des deux dalles 
armees de PRFV et PRFC etaient identiques. A la rupture, les deformations de ces barres 
etaient nettement inferieures a celle des barres d'armature en acier. 
5- Les dalles de ponts en beton ayant 175 mm d'epaisseur et armees de PRF ont un meilleur 
comportement que celles armees d'acier du point de vue de deformation dans 1'armature, 
de fissuration et de deflexion. 
6.2.3 Effet de la resistance a la compression du beton 
Afin d'etudier l'effet de la resistance a la compression du beton sur la resistance a la rupture 
par poinconnement, le comportement de deux dalles D-Vl et D-V4 a ete compare. Les deux 
dalles avaient le meme taux d'armature, soit 1,2 % dans la direction transversale inferieure, et 
de 0,6 % dans les autres directions. La resistance a la compression du beton etait 35,2 et 64,8 
MPa, respectivement. En se basant sur les resultats d'essais des deux dalles, les conclusions 
suivantes peuvent etre tirees : 
1- La capacite portante de la dalle D-V4 etait 1,45 fois plus grande que celle de la dalle D-
VI. Ceci indique l'effet important de la resistance a la compression du beton sur la 
capacite portante des dalles de ponts. La capacite portante de la dalle D-V4 etait de 704 
kN. 
2- Les comportements charge-deflexion maximale des deux dalles sont similaires. Ceci 
montre que la resistance du beton n'a pas eu d'effet sur la deflexion des dalles de ponts 
testees. 
3- La difference entre les deformations mesurees des barres transversales inferieures dans les 
deux dalles, au meme niveau de charge, etait constante et minime et ce jusqu'a la rupture 
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des dalles. Ceci indique que la resistance a la compression du beton n'a pas d'effet sur le 
comportement des barres d'armature. La dalle D-V4 avait plus de deformations dans les 
barres inferieures due a sa capacite portante elevee. 
4- La dalle D-V4 avait un comportement similaire a celui de la dalle G-S3 testee par El-
Gamal (2005), ayant 200 mm d'epaisseur et 49,1 MPa de resistance a la compression du 
beton, du point de vue de sa capacite portante, ouverture de fissure et deformation dans les 
barres d'armature. En plus, la dalle D-V4 respecte les exigences du code CHBDC 
(CAN/CSA-S6-06) en termes des etats limites (utilisation et ultime). 
6.2.4 Effet d'un taux d'armature principale reduit 
Trois dalles D-Vl, D-V5 et D-V6 ont ete preparees et testees afin d'etudier le comportement 
de dalles ayant un taux d'armature, dans la direction principale, inferieur a celui exige par le 
code (CAN/CSA-06 2006), soit 1,2 %. Aussi, un beton ayant une resistance en compression 
de 53 MPa est utilise. Cette resistance est legerement superieure a la resistance en 
compression de betons habituellement utilises dans les ponts routiers au Quebec (35-40 MPa). 
La premiere dalle D-Vl avait 1,2 % d'armature dans la direction transversale et 0,6 % dans le 
reste des directions. Un beton ordinaire, ayant 35,2 MPa de resistance a la compression, a ete 
utilise pour preparer cette dalle. Les deux autres dalles D-V5 et D-V6 avaient le meme beton 
(53,1 MPa) et le meme taux d'armature dans toutes les directions, soit 0,35 %, excepte la 
direction principale. Pour cette derniere direction, le taux d'armature etait de 0,7 % pour la 
dalle D-V5 et 0,35 % pour la dalle D-V6. En se basant sur les resultats des essais effectues sur 
ces trois dalles, les conclusions suivantes peuvent etre tirees : 
1- La dalle D-Vl avait une capacite portante inferieure a celles des deux autres dalles ayant 
un beton de 53,2 MPa, et ce malgre qu'elle avait un taux d'armature plus grand. Ceci 
semble indiquer que le taux d'armature n'a pas d'effet aussi important que celui de la 
resistance en compression du beton sur la capacite portante d'une dalle de pont a 
confinement interne. Ce resultat peut s'expliquer par le mode de rupture des dalles qui 
s'est dans le beton par poinconnement et non dans les armatures. 
2- Les trois dalles D-Vl, D-V5, et D-V6 ont rompu par poinconnement quand la charge 
appliquee a atteint 484, 549, et 506 kN, respectivement. Ces valeurs sont environ 2,5 fois 
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plus grandes que celle de la charge a l'etat limite ultime specifiee par le code Canadien 
[CAN/CSA-S6-06]. 
3- Les comportements charge-deflexion des dalles D-Vl et D-V5 etaient pratiquement 
identiques. Ceci indique que 1'augmentation de 51 % de la resistance a la compression du 
beton (de 35 MPa a 53 MPa) compense une diminution de 41 % du taux d'armature (de 
* 1,2 % a 0,7 % de 1'armature inferieure transversale et 0,6 % a 0,35 % de 1'armature des 
autres directions). Par contre une resistance de beton de 53 MPa et un taux d'armature de 
0,35 % dans toutes les directions engendre plus de deflexion pour un meme niveau de 
charge, compare a la dalle D-Vl, et en consequence les deformations deviennent 
importantes dans les barres dans la direction principale (10200 microdeformations). 
4- II est possible de remplacer une dalle de tablier de pont ayant un taux d'armature egal 1,2 
% dans la direction principale et un beton ordinaire (35 MPa) par une dalle ayant un taux 
d'armature inferieure et un beton de resistance plus elevee. Les deux dalle D-Vl et D-V5 
respectent les exigences du code CAN/CSA-S6-06 en termes d'etats limites (utilisation et 
ultime) 
5- Pour predire la capacite portante ultime d'une dalle de pont ayant un taux d'armature 
superieur a 1 %, il est preferable d'utiliser le modele de calcul propose par El-Gamal 
(2005). 
6.2.5 Effet du recouvrement de sable des barres d'armature en PRF 
Deux dalles de pont dont une armee de barres en PRFV a surface lisse et 1'autre armee de 
barres a surfaces sablees ont ete construites et testees afin d'evaluer l'effet de recouvrement 
de sable. Les deux dalles, D-Vl (armee des barres a surface sablee) et D-V3 (armee de barres 
a surfaces lisses) avaient les memes taux d'armature, soit 1,2 % dans la direction transversale 
inferieure et 0,6 % dans le reste des directions. En se basant sur les resultats experimentaux 
obtenus, les conclusions suivantes peuvent etre tirees : 
1- La surface des barres n'a pas affecte le mode de rupture et a eu peu d'influence sur la 
capacite portante ultime. Les deux dalles ont rompu par poinconnement. Les capacites 
portantes obtenues etaient egales a 484 et 444 kN pour D-Vl et D-V3, respectivement, 
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soit plus de 2,5 fois plus elevees que la charge a l'etat limite ultime specifiee par le code 
[CAN/CSA-S6-06] 
2- Le glissement des barres de la dalle armee de barres a surface lisse (D-V3) a eu un effet 
sur les deformations maximales des barres d'armature. Cette deformation a atteint une 
valeur de 6224 microdeformations pour la dalle D-Vl, comparativement a 4138 
microdeformations pour la dalle D-V3. 
3- Les surfaces des barres d'armature ont un effet direct sur la densite des fissures a la 
surface en tension des deux dalles. Due a une adherence plus faible entre les barres lisses 
et le beton, la dalle D-V3 avait montre peu de fissures sur la surface en tension 
contrairement a dalle D-Vl. Aussi, les ouvertures de fissures etaient plus grandes dans le 
cas de la dalle D-V3 du au glissement des barres d'armature. L'ouverture de fissure de la 
dalle D-V3 au niveau de la charge limite d'utilisation etait de 0,67 mm, ce qui depasse la 
limite de 0,5 mm specifiee par les codes et guides de conception en usage [ACI 440.1R-06 
2006 ; CAN/CSA-S6-06]. L'ouverture de fissure a la charge limite ultime etait de 0,4 et 
1,34 mm pour les dalles D-Vl et D-V3, respectivement. A la rupture des dalles, ces 
valeurs atteignaient 1,33 et 8,55 mm pour D-Vl et D-V3, respectivement. 
4- La dalle D-V3 armee de barres a surface lisse ne repondait pas aux exigences du code 
(CSA-S6-06) en terme de limite d'utilisation. Done, les barres d'armature a surface lisse 
ne devraient pas etre utilisees pour armer les dalles de tabliers de ponts a confinement 
interne. 
6.3 Etudes numeriques 
Les dalles de ponts en beton arme de PRF testees dans le cadre de cette these ont ete 
modelisees avec le logiciel ADINA 8.2. Les resultats de la modelisation etaient en tres bonne 
concordance avec les resultats experimentaux. Quelques conclusions peuvent etre tirees des 
analyses numeriques effectuees : 
1- Les charges de rupture donnees par le modele numerique etaient en bonne concordance 
avec celles obtenues experimentalement. La difference entre les valeurs numeriques et 
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experimentales ne depassait pas 3 %. Les charges de fissuration ont ete enregistrees avec 
une tres bonne precision, exceptee pour la dalle D-V6 ou la valeur donnee par ADINA 
depasse de 26 % la valeur experimentale. 
2- Pour la purpart des dalles testees, le comportement charge-deflexion obtenu par elements 
finis etait semblable a celui obtenu experimentalement. A la rupture, l'ecart entre les 
deflexions experimentale et numerique ne depassait pas 7 %. 
3- On peut conclure que la modelisation par elements finis des dalles testees a donne des 
resultats en tres bon accord avec ceux obtenus experimentalement. Le modele numerique 
constitue done un bon outil pour 1'evaluation du comportement sous charges de dalles en 
beton arme de PRF. 
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6.4 Recommandations pour des etudes futures 
Suite au travail effectue dans le cadre de cette these, les recommandations suivantes peuvent 
etre faites: 
1- Faire des essais sur des dalles continues de tablier a confinement interne en beton arme de 
PRFV ayant 175 mm d'epaisseur ou plus afin de mieux cerner leur comportement sous 
chargement statique et dynamique. 
2- On suggere de tester des dalles de ponts arme de barres en PRFV a surface sablee pour 
1'armature principale inferieure et a surface lisse pour 1'armature superieure. 
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